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En este estudio se analizará el comportamiento bajo seísmo de un viaducto existente.  
Se hará especial énfasis en las diversas hipótesis sobre la condición de apoyo de la 
estructura (base encastrada, interacción lineal e interacción no lineal) con objeto de 
evaluar la influencia de la interacción no lineal en la resistencia de la estructura. 
Para ello, se aplicará el método de cálculo temporal directo y se utilizará un elemento 
de cálculo recientemente desarrollado para simular la interacción no lineal suelo-
estructura. 

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Durante un seísmo de gran magnitud, puede producirse un fenómeno de ruptura del suelo 
bajo la cimentación. En el caso de cimentaciones superficiales, esto se traduce por un 
despegue parcial de la zapata y por la plastificación del suelo.  
El objeto de este estudio es analizar qué fenómenos aparecen cuando una estructura se 
somete a un seísmo superior al reglamentario y cómo influyen estos fenómenos en la 
respuesta sísmica de una estructura. Se toma como ejemplo la superestructura de un 
viaducto existente en el que no se ha aplicado el método de diseño al límite, puesto que se 
encuentra en zona de sismicidad moderada de 1,15m/s2 de aceleración horizontal. 
Para ello, se han estudiado los resultados de varios análisis dinámicos incrementales de un 
modelo numérico. El análisis llevado a cabo presenta las particularidades siguientes: a) 
incluye las leyes de comportamiento no lineales de los materiales en un modelo multifibras, 
b) incluye la interacción no lineal suelo-estructura utilizando un elemento de cálculo o 
macroelemento, c) incluye los efectos de segundo orden y d) se trata de un análisis 
probabilista. 
La interacción no lineal suelo-estructura se implementa en el modelo con un macroelemento, 
que define la interacción no lineal en campo próximo a la estructura, con fenómenos de 
plastificación del suelo y despegue de la zapata, y considera que en campo lejano sólo se 
produce una interacción lineal. Para ello se han calculado las impedancias de la cimentación 
y los parámetros reológicos del suelo.  
La formulación de este elemento de cálculo ha sido introducida por primera vez en un 
programa de cálculo de estructuras, y los resultados obtenidos constituyen un ejemplo de 
aplicación de la interacción utilizando un método de cálculo híbrido. 
Los análisis han sido llevados a cabo con el método de análisis temporal incremental, con la 
intención de obtener un amplio rango de solicitaciones, conservando la información 
espectral de cada seísmo y aumentando su magnitud. El conjunto de resultados obtenidos 
permite realizar un análisis estadístico del comportamiento de la estructura en función de 
parámetros de magnitud, espectral o temporales del seísmo. 
Los resultados y conclusiones más relevantes de este estudio se muestran en la memoria 
de la tesina. Los cálculos, justificaciones y otros resultados complementarios se encuentran 
en anejos. 
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During strong ground motion, soil failure under foundation can occur. In the case of shallow 
foundations, two phenomena are observed: uplift and yielding of soil.  
The purpose of this study is to analyze what phenomena take place when a structure is 
exposed to an earthquake beyond code limits, and how these phenomena influence the 
seismic response of the structure. In this sense, we have developed a study of an existing 
bridge superstructure, which is not performance-based designed, since it is located in an 
area of moderate seismicity, with a horizontal acceleration of 1.15 m/s2. 
Several incremental dynamic analyses have been implemented to a numerical model. The 
analysis has been implemented with account of: a) material’s plasticity in a multi-fiber model, 
b) non-linear soil-structure interaction using a macroelement, c) P- effect and d) a 
probabilistic interpretation of results. 
Non-linear soil-structure interaction is introduced with a macroelement. This numerical 
element, defines non-linear phenomena that occur in the close field near the foundation, with 
account of soil yielding and foundation uplift, and linear phenomena attached to the large 
field, far from the structure. To this, foundation impedances and soil’s rheological 
characteristics have been defined. 
This macroelement, has been recently introduced to a structural analysis software and the 
obtained results represent a sample of an hybrid method for soil-structure interaction 
analysis. 
Incremental dynamic analyses have been implemented, in the aim of obtaining a large range 
of earthquakes, keeping the spectral information of the record yet varying its magnitude. A 
statistical analysis of the seismic response of the structure has been done with these results. 
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Résumé 
Lors de séismes de grande magnitude, il peut se produire une défaillance du sol sous la fondation. En 
particulier, pour des fondations superficielles, ceci se traduit par des phénomènes de décollement et de 
plastification du sol. La question se pose de déterminer quelle influence a cette interaction dans le 
comportement sismique de l’ouvrage. 
Dans cette étude, nous fournissons les résultats numériques d’analyses temporelles sur un modèle de 
structure à comportement non linéaire et qui inclut des phénomènes d’interaction non linéaire. Ces 
résultats sont issus de plusieurs années de recherche en génie parasismique qui ont abouti à la 
formulation d’un macroélément pour calculer l’interaction non linéaire et qui a été implémenté dans 
cette analyse. 
Cette démarche s’inscrit dans la logique de dimensionnement en capacité des fondations, qui permet 
de considérer les fondations de l’ouvrage comme un fusible mécanique, limitant ainsi les dommages 
structuraux.  
 
 
Mots clé : interaction non linéaire sol – structure, macroélément, analyse dynamique non linéaire, 
dimensionnement en capacité 
 
 
 
 
 
Abstract 
During strong ground motion, soil failure under foundation can occur. In the case of shallow 
foundations, two phenomena are observed : uplift and yielding of soil. The goal of this study is to 
define the influence of this interaction in the structure’s behaviour. 
Numerical results of inelastic dynamic analysis with account of materials’ plasticity models and non – 
linear soil – structure interaction are provided in this study. This results represent the final step of 
several years of research and experimentation in seismic engineering that contributed to the 
development of a code algorithm for non linear soil – structure interaction : the macroelement. This 
element has been implemented in the computer model used in this project. 
Furthermore, the scope of this implementation concerns capacity design of foundations, in the purpose 
of using foundations as a mechanical fuse to limit structure capacity demand. 
 
 
Key words : non linear soil structure – interaction, macroelement, inelastic dynamic analysis, capacity 
design 
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1 Introduction 
Un séisme implique essentiellement le dégagement d’une énergie potentielle qui est rayonnée à partir 
du foyer par des ondes sismiques. Ces ondes sont successivement altérées le long de leur parcours par 
des variations morphologiques du milieu de propagation, par des obstacles ou par des accidents 
géographiques. Plus concrètement, l’interaction sol – structure est le phénomène d’altération des 
ondes sismiques incidentes par la présence d’une structure.  
Dans le cadre de la recherche en génie parasismique, la problématique de l’interaction non linéaire sol 
– structure est un sujet qui est étudié depuis plusieurs années par divers ingénieurs, dont Alain Pecker 
et Charisis Chatzigogos. Ils m’ont tous les deux guidé dans la réalisation de ce projet de fin d’études.  
Au cours de ces années, ils ont développé un outil de calcul de l’interaction non linéaire sol – 
structure : le macroélément. La formulation du macroélément est avantageuse en termes de ressources 
informatiques, puisque le massif de sol est représenté par un seul élément.  
Cet outil contribue ainsi au développement d’une nouvelle philosophie de conception des fondations : 
le dimensionnement en capacité, qui considère le système sol - fondation comme un élément ductile au 
même titre que la structure. Actuellement, le dimensionnement des structures en zone à forte sismicité 
se fait en imposant que la fondation reste élastique et en privilégiant la ductilité structurelle. En réalité, 
le système sol - fondation est un élément avec une certaine flexibilité et où il se produit une dissipation 
d’énergie. Dans la plupart des cas, cette interaction non linéaire s’avère bénéfique pour la protection 
des superstructures.  
Un des atouts majeurs sera son utilisation dans des projets de recherche expérimentaux (SERIES1), 
dont les essais de séismes hybrides. Dans ces essais, on utilise des modèles réduits de la structure mais 
l’interaction est introduite à partir des résultats numériques fournis par le macroélément à temps réel. 
1.1 Objet 
Cette étude consiste à analyser la capacité d’un viaduc existant qui est implanté dans une zone à faible 
sismicité : le viaduc de la Côtière. L’objectif est d’évaluer l’influence de non linéarités du sol dans la 
réponse de la structure. Pour ceci, nous avons considéré trois modélisations de l’appui au sol, a) base 
encastrée, b) interaction linéaire sol – structure et c) interaction non linéaire par moyen du 
macroélément. 
Afin de « généraliser » le comportement de l’ouvrage sous séisme, nous avons tenu compte des 
résultats issus de l’application de plusieurs séries de séismes naturels en modifiant leur intensité. Cette 
méthode reçoit le nom d’analyse incrémentale dynamique. De cette façon, nous disposons d’un 
échantillon suffisant de résultats numériques pour les traiter statistiquement. 
                                                          
 
1
 Le projet de recherche européen SERIES (Seismic Engineering Research Infraestructure for European 
Synergy) a été créé avec l’aspiration de rapprocher les différentes plateformes d’expérimentation en génie 
parasismique européennes (tables vibrantes, centrifugeuses, etc.).  
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1.2 Présentation de l’organisme d’accueil 
Ce projet de fin d’études a été réalisé au sein de Géodynamique et Structure, pendant 5 mois de stage 
où j’ai intégré l’équipe d’ingénieurs de ce bureau d’études. 
La société Géodynamique et Structure a été fondée en 1981 avec la volonté de rendre un service 
d’expertise dans le domaine des interactions entre sol et structure. Une équipe d’ingénieurs 
pluridisciplinaires étudie le comportement des sols, des structures et des équipements soumis à des 
sollicitations cycliques (houle et vibration de machines) et dynamiques (séismes et impacts).  
Parmi les prestations fournies il y a des projets de conception et de diagnostique sismique, des études 
de renforcement et de dynamique de sol, des études des structures off-shore et côtières ou des études 
d’isolement de machines vibratoires.  
Une partie importante des études concerne des bâtiments et des équipements industriels, telles que les 
centrales nucléaires, les raffineries ou les stations off-shore. Il y a aussi des études réalisées au sein 
d’ouvrages d’art prototypes comme les tunnels ou les viaducs de grande portée. Ces ouvrages 
possèdent une caractéristique commune : ils comportent tous un certain facteur de risque à 
conséquences non-négligeables, soit par leur fonction, soit par leur emplacement en zones à forte 
sismicité. Nous pourrions les classer comme des ouvrages spéciaux. 
Un autre aspect intéressant à remarquer est l’engagement de l’entreprise dans des projets de recherche. 
Ceci se traduit non seulement par une grande rigueur des études menées mais aussi par des échanges 
enrichissants entre scientifiques et ingénieurs de renommée internationale. Quelques projets européens 
dans lesquels l’entreprise participe sont par exemple SERIES, LESSLOSS ou DARE. 
Voici quelques exemples d’ouvrages étudiés par Géodynamique et Structure : 
 
    
 
Figure 1. Ouvrages étudiés  par GDS. (a) Laser Megajoule ; (b) Plateforme de Ruyter ; (c) Bonny Island LNG 
(source Géodynamique et Structure) 
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2 Présentation de la structure 
2.1 Données générales 
Le viaduc de la Côtière est un ouvrage auto-routier, sur l’A432, qui assure la connexion entre les 
Echets – La Boisse dans le département de l’Ain, au Nord de l’agglomération lyonnaise. Il a été 
inauguré en Février 2011 et a été conçu pour résister à une accélération maximale1 de 1m/s² avec un 
comportement en ductilité limitée.  
L’ouvrage de 1210m de long repose sur 17 appuis, dont 2 culées et 15 piles de 14 à 41m de hauteur. Il 
possède 16 travées de portées entre 43 et 88m. Le viaduc comporte deux tabliers jumeaux avec une 
largeur totale de 2x3 voies. Les deux tabliers sont de type bi-poutre mixte et reposent sur un unique 
chevêtre de 27m de largeur. 
2.2 Etude des conditions d’appui 
La disposition des appareils d’appui le long de l’ouvrage a une influence importante sur le 
cheminement des efforts tablier-pile. Dans le viaduc de la Côtière,  nous distinguons deux groupes 
d’appareils d’appui a) les appuis « de rive » (C0 à P3 et P12 à C16) et b) les appuis centraux (P4 à 
P11).  
Les appareils d’appui « de rive » sont monodirectionnels. Ces appuis sont glissants dans le sens 
longitudinal, et bloqués dans le sens transversal, à l’aide de taquets anti cheminement et de butées 
antisismiques. Les appareils d’appui centraux sont des appuis en élastomère fretté multidirectionnels, 
c’est-à-dire, il y a une raideur en translation transversale et longitudinale sur ces piles. 
2.2.1 Cheminement d’efforts 
Cette irrégularité des conditions d’appui va se traduire par une distribution aussi irrégulière des 
charges sur les appuis. Afin de connaître la distribution de charges le long de l’ouvrage nous avons 
élaboré un modèle de calcul simplifié de poutre continue sur appuis élastiques. 
Les raideurs des appuis sont calculées comme la raideur équivalente d’un système en série de fût de 
pile - appareil d’appui. Dans les piles centrales, la raideur équivalente est assez proche de la raideur de 
l’appareil d’appui (voir Annexe 4).  
Raideur équivalente de l’appui : 
éq app.appui fût
1 1 1
= +
K K K
      (2-1) 
Nous appliquons un séisme transversal au pied de tous les appuis en nous intéressant uniquement aux 
déplacements dans le plan horizontal. Nous identifions deux comportements extrêmes, celui de la pile 
P7 au centre de l’ouvrage qui subi les plus grands déplacements transversaux et celui de la pile P12, 
qui reprend le plus d’efforts. 
                                                          
 
1
 Définie dans l’EC8 comme agR, accélération maximale de référence en fonction de la zone de sismicité où se 
trouve l’ouvrage. agR = 1.0m/s² correspond à une zone de sismicité faible. 
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Figure 2. Déformée  du tablier sous séisme  – Vue de dessus 
Le moment au niveau d’une fondation vaut égal à la somme du moment résultant de la force d’inertie 
transversale sur le tablier et le moment résultant de l’effet de second ordre P-∆.  
Moment réaction : 
x tab y,tab tab y,tab pile tab y,tab pileM =m gD +m a H m gD +VH=    (2-2) 
Tableau 1. Moments maximaux pour un séisme de  PGA=0.56m/s² 
Pile Hpile(m) Dy,tab(cm) V(MN) Mx(MNm) 
P7 32.4 3.7 0.6 22.3 
P12 16.6 - 2.2 36.4 
Tableau 2. Moments maximaux pour un séisme de PGA=1.56m/s² 
Pile Hpile(m) Dy,tab(cm) V(MN) Mx(MNm) 
P7 32.4 52 9.3 319.5 
P12 16.6 - 15.1 250.3 
 
Ces résultats ne sont qu’une approximation du comportement de l’ouvrage en régime élastique. Au 
moment de la première plastification d’un des appuis, nous verrons que la descente de charges se 
redistribuer différemment le long de l’ouvrage. 
2.2.2 Choix de modélisation 
Une première approche de l’étude est réalisée avec un modèle 2D dans le plan transversal de 
l’ouvrage. Il s’agit d’un modèle simplifié de l’ensemble fondation-pile-tablier dans lequel nous avons 
conservé la masse et la raideur des différents éléments.  
Deux types de comportements ont été identifiés, les piles rigides bloquées transversalement et les piles 
souples, plus hautes, avec des appareils en néoprène fretté. La difficulté réside dans l’adaptation de ce 
comportement 3D à un modèle 2D. Une solution intermédiaire est donc de faire une étude de deux 
piles identifiées comme ayant un comportement « opposé », la pile P7 au centre de l’ouvrage et la pile 
P12, en rive. 
Il faut rappeler que l’intérêt principal de ce modèle est de pouvoir comparer la capacité et la demande 
de la structure sous séisme pour les différentes conditions d’appui au sol. Le fait de modéliser les deux 
piles sert, en dernière instance, à caractériser plus précisément la réponse globale de l’ouvrage. 
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3 Description du modèle de calcul 
Le modèle a été réalisé avec le logiciel SeismoStruct parce qu’il offre des possibilités intéressantes 
comme l’implémentation du macroélément dans la structure et l’utilisation d’éléments multifibres qui 
tiennent compte de la non linéarité matérielle (loi de comportement) et géométrique (effet P-∆).  
Pour les calculs d’interaction sol-structure, nous faisons appel à un modèle de sous structure qui réduit 
considérablement la demande de ressources numériques. Comme nous verrons par la suite, les 
interactions linéaires sol-structure s’expriment à l’aide d’impédances dynamiques (système de ressorts 
et amortisseurs découplés) et les interactions non linéaires seront prises en charge par le 
macroélément. 
 
 
3.1 Fonctionnement d’un modèle multifibres 
Dans un modèle multifibres, nous définissons d’une part la géométrie de la structure avec des éléments 
filaires, et aussi les caractéristiques de la section transversale. Ce type de modélisation est 
spécialement utile pour définir les caractéristiques des sections de béton armé.  
Ce qui est intéressant, c’est que nous pouvons définir des éléments barres ayant un comportement non 
linéaire, en définissant les lois de comportement uni-axiales de chaque fibre (en l’occurrence, de 
chaque matériau). 
Le processus suivi consiste à calculer les déplacements généralisés dans les nœuds des barres de la 
structure. A partir de ces déplacements, on déduit les déformations dans chaque fibre de la section 
K appareils 
d’appui 
M tablier 
M chevêtre 
M fondation 
Condition d’appui au sol 
Jambes 
Embase 
Connexion rigide  
Elément multifibre en béton 
armé  
Masse ponctuelle  
Système de ressorts 
linéaires représentant les 
appareils d’appui 
? 
z 
y 
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(hypothèse de Bernoulli). Finalement, on calcule les contraintes dans chaque fibre en tenant compte 
des lois de comportement des matériaux. Avec les contraintes de chaque section on déduit les efforts 
généralisés aux nœuds des barres. 
 
Figure 3. Image d’un élément barre multifibres (source SeismoStruct) 
3.2 Caractéristiques des matériaux 
Nous avons défini trois matériaux : l’acier d’armatures, le béton confiné et le béton non confiné. Le 
coefficients de calcul γM retenus pour l’analyse sismique sont ceux correspondant à une situation 
accidentelle. 
Les armatures passives sont en acier à haute adhérence de classe B (EC2) avec une loi de 
comportement de type bilinéaire comme définit l’EC2.  
Module d’élasticité : Es = 200000MPa 
Résistance de calcul : fyd = fyk / γs = 500MPa 
γs = 1.0, coefficient réducteur de la capacité résistante de l’acier en situation sismique ;  
fyk = 500Mpa, résistance caractéristique à la traction. 
Allongement à la limite élastique : fyd/Es = 0.25% 
Allongement ultime : εud = 4.5% 
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Figure 4. Loi de comportement bilinéaire de l’acier (source EC2-1-1) 
Dans les piles en béton armé, la présence d’armatures transversales, tels les cadres ou les étriers, a une 
incidence en « sur – résistance » de béton confiné à l’intérieur. Cette « sur – résistance » est introduite 
dans la définition du matériau par moyen du coefficient de confinement, que l’on prend égal à 1.0 pour 
le béton non-confiné et égal à 1.1 pour le béton confiné (EC8-1). 
Le béton utilisé dans le projet du viaduc est de classe C35/45. Voici une liste des paramètres les plus 
importants extraits de l’EC2 :  
Module d’élasticité : Ecm = 34000MPa 
Résistance de calcul à la compression : fcd = fck/γc = 26.9MPa 
γc = 1.3, coefficient réducteur de la capacité résistante du béton en situation accidentelle ; 
fck = 35MPa, résistance caractéristique à la compression ; 
Résistance à la traction : fctm = 3.21MPa 
Déformation à la limite élastique : εc1 = 0.225%, 
Déformation ultime : εcu1 = 0.35% 
 
Figure 5. Représentation schématique de la loi de comportement du béton (source EC2-1-1) 
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3.2.1 Amortissement matériel 
Ces trois matériaux possèdent une loi de comportement avec une phase « élastique » et une phase 
élastoplastique non linéaire. La dissipation de l’énergie a lieu dans le domaine élastoplastique. 
Cependant, dans le cas où les déformations restent dans le domaine élastique, il est nécessaire 
d’introduire un coefficient d’amortissement équivalent. Dans les calculs temporels, ceci se fait en 
définissant la matrice d’amortissement du système. 
Nous introduisons l’amortissement dit de Rayleigh. La matrice d’amortissement est une combinaison 
linéaire des matrices de masse et de rigidité du système. Voici les paramètres qui nous permettent 
définir cette matrice : 
ξ = 5%  est le pourcentage d’amortissement du béton armé recommandé par l’EC8 ; 
ω1  est le premier mode de vibrations horizontales ; 
ω2  est le dernier mode d’intérêt, c’est-à-dire, en prenant tous les modes compris dans 
l’intervalle de fréquences [ω1 ; ω2 ] il doit y avoir au moins un 80% de masse participante dans 
le mouvement horizontal. 
3.3 Description de la superstructure 
3.3.1 Modélisation du fût de pile 
Le fût de pile est modélisé comme un ensemble de barres de section multifibre en béton armé. Nous 
avons choisi la forme et les dimensions de la section permettant de conserver la surface, le moment 
d’inertie et la dimension suivant l’axe y de l’ouvrage (direction transversal). 
Deux types de sections ont été définies suivant ces critères, a) la section transversale de l’embase du 
fût de pile et b) la section transversale des « jambes » du fût de pile.  
Les formes des sections sont prédéfinies dans le catalogue du logiciel de calcul, ce qui nous oblige à 
modéliser la section transversale de l’embase du fût de pile comme deux sections T symétriques 
reliées entre elles avec des liaisons rigides hors plan, c’est-à-dire, suivant l’axe x (axe longitudinal de 
l’ouvrage). 
Tableau 3. Caractéristiques de la section d’embase du fût de pile  
Pile P7 P12 
B (m) 7.83 9.65 
A (m²) 17.06 24.88 
Ixx(m4) 71.10 131.32 
 
 
 
 
La section du modèle correspondant aux « jambes » du fût de pile est une section rectangulaire creuse 
en béton armé. Voici les caractéristiques principales de la section. 
B 
x 
y 
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Tableau 4. Caractéristiques de la « jambe » du fût de pile  
Pile P7 et P12 
B (m) 3.58 
A (m²) 7.10 
Ixx(m4) 15.45 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
L’image ci-dessous montre comment nous avons connecté les éléments entre eux. Nous voyons que la 
partie de l’embase du fût de pile est décrite par deux barres (sections en T disposées symétriquement 
par rapport au plan vertical). La liaison entre les éléments de l’embase et de la jambe est assurée par 
des barres à très grande rigidité.  
Les connexions rigides sont des barres avec une rigidité élevée, soit 100 plus rigides que les autres 
éléments, et sans masse. Les éléments définis suivent une loi de déformation élastique. 
Tableau 5. Caractéristiques des fûts de pile modélisés 
Pile P7 P12 
H tablier (m) 40.1 24.0 
H chevêtre (m) 35.5 19.4 
H fût de pile (m) 32.8 16.7 
Inertie embase (m4) 71.1 131.3 
 
 
B 
x 
y 
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Figure 6. Image du modèle de la pile P7 sur SeismoStruct 
3.3.2 Modélisation du chevêtre et du tablier 
Le tablier et le chevêtre sont représentés comme des masses ponctuelles définies par la masse totale et 
les moments d’inertie massique suivant les trois directions du repère global. 
Pour déterminer les termes de la matrice de masse du tablier, nous avons calculé la réaction d’appui 
résultante d’appliquer un champ d’accélération constant dans chaque direction de l’espace. Par cette 
méthode, nous pouvons estimer la longueur de tablier affectée à chaque pile de l’ouvrage en fonction 
des ses conditions d’appui.  Par exemple, en direction longitudinale, ce sont uniquement les piles 
centrales (P4 à P11) qui reprennent les efforts du tablier.  
Nous avons ajouté à la masse du poids propre du tablier l’équivalent en masse de surcharges 
d’équipements (SIDL) et de surcharges routières pondérées avec un coefficient de 0.2 (EC8-2).  
Combinaison de charges pour les cas sismique : 1,2 1,kG + ψ Q      (3-1) 
Ψ1,2 = 0.2 est le facteur partiel de la charge de trafic ; 
Q1,k correspond à la charge répartie UDL du modèle de charge LM1 de l’Eurocode. 
Tableau 6. Ratio de masse du chevêtre et du tablier sur masse totale 
Pile my / my total mz / mz total 
P7 0.65 0.63 
P12 0.88 0.68 
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3.3.3 Modélisation des appareils d’appui 
L’ouvrage est équipé de quatre appareils d’appui sur chaque pile. Ces appareils d’appui sont en 
néoprène fretté sur les piles centrales (P4 à P11) et bloqués transversalement sur les piles de rive (C0 à 
P3 et P12 à C16). A partir des caractéristiques d’un appareil d’appui nous pouvons calculer les 
raideurs équivalentes en translation horizontale et verticale et en rotation de l’ensemble de 4 appareils 
d’appui. Les détails du calcul sont fournis en Annexe 4. 
Dans le modèle, les appareils d’appui sont représentés par un ensemble de ressorts situés au droit de 
l’axe vertical de la pile. Ces ressorts possèdent un loi de comportement élastique symétrique. 
Il faut tenir compte qu’au delà de la limite de distorsion latérale recommandé dans l’EC8-2 le 
néoprène est plastifié, nous pouvons considérer le dépassement de cette limite comme un cas de 
rupture par échappement d’appui du tablier. 
Limite de distorsion latérale :  qε = tanγ 2≤        (3-2) 
 
Figure 7. Distorsion latérale de l’appareil d’appui 
3.4 Description de la fondation 
Jusqu’à présent, nous disposons d’une méthode qui nous permet d’évaluer les interactions non 
linéaires sol-structure, uniquement pour des fondations superficielles. Dans le viaduc de la Côtière il y 
a des fondations sur pieux que nous serons obligés de remplacer dans notre modèle par des fondations 
superficielles. 
Dans la pratique, nous avons dimensionné la fondation suivant les règles dictées par l’EC7. En 
Annexe 7 nous exposons les calculs justificatifs. 
Les dimensions de la semelle rectangulaire sont : 2B = 12.2m, 2L = 16.7m et D = 2.5m.  
Tableau 7. Facteurs de sécurité et tassements  
Combinaison 
ELS ELU Charges permanentes 
G + 1.5Q1 + 0.75Q2 1.35G + 1.6Q1 + 1.35Q2 + 0.9T G 
FSv 1 1.93 1.40 2.77 
s(mm) 26 36 18 
 
                                                          
 
1
 Le facteur de sécurité vertical est calculé en prenant le facteur partiel du sol égal à γM2 = 1.00. 
δy 
Tq γ 
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3.5 Modélisation de l’interaction sol – structure 
3.5.1 Qu’est-ce que l’interaction sol - structure 
Lors d’un séisme, l’énergie libérée à l’issue du mouvement de plaques est à l’origine de la formation 
d’ondes sismiques qui se propagent à travers le sol jusqu’en surface. Ce mouvement du sol est 
transmis aux fondations des structures, provoquant une réponse dynamique des superstructures.  
Le mouvement du sol qui part de la source sismique se voit modifié successivement par des 
phénomènes de site (topographie), par la stratigraphie du terrain et par la présence de structures. 
L’étude de l’interaction sol – structure consiste à analyser ce dernier phénomène, les incidences sur le 
mouvement du sol dues à la présence de la structure et vice-versa.  
Quand les ondes sismiques atteignent un milieu de rigidité différente que celle du sol (comme la 
fondation) il se produit des réflexions et des diffractions des ondes incidentes qui altèrent le 
mouvement initial du sol, ce qui est connu comme interaction cinématique. Simultanément, 
l’excitation de la fondation provoque des mouvements oscillatoires de la superstructure qui sont à 
l’origine des forces d’inertie lesquelles, à leur tour, génèrent des réactions dans la fondation ; c’est le 
phénomène d’interaction inertielle. 
L’interaction sol – structure apparaît donc comme un résultat de ces deux phénomènes, a) interaction 
cinématique et b) interaction inertielle. 
3.5.1.1 Méthode de calcul hybride 
Pour évaluer l’interaction sol – structure, nous pouvons faire appel à une méthode de calcul directe par 
éléments finis, qui consiste à modéliser tous les éléments du système sol – fondation – superstructure 
en prenant un soin particulier aux interfaces entre les différents éléments. Cette méthode permet 
d’introduire les lois de comportement des différents milieux, ainsi que leur géométrie exacte, mais 
demande une capacité de calcul importante.  
Une autre méthode de calcul proposée est la méthode des sous – structures, où l’on fait l’hypothèse 
que tous les matériaux restent dans le domaine de comportement élastique linéaire. Dans ce cas, l’idée 
est de décomposer les calculs en trois phases.  
Le calcul de l’interaction cinématique avec une interface sol - fondation infiniment rigide et 
une structure sans masse ; 
La définition des impédances dynamiques de la fondation rigide ; 
Le calcul de l’interaction inertielle de la structure avec impédances dynamiques et excitée à 
son support avec le mouvement d’interaction cinématique. 
Remarquons que dans le cas d’une fondation superficielle, nous pouvons considérer comme 
négligeable l’interaction cinématique1. 
                                                          
 
1
 Nous ne tiendrons pas compte de l’interaction cinématique dans les calculs de cette étude. 
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Figure 8. Méthode des sous-structures 
Une troisième approche de calcul, qui n’est qu’une synthèse des deux précédentes, est la méthode 
hybride. Le concept exploité consiste à diviser le terrain en deux domaines avec des comportements 
distincts.  
Le champ lointain, où nous considérons que le sol reste en régime linéaire et donc nous 
pouvons traiter le problème par la méthode des sous – structures ;  
Le champ proche, zone à l’interface avec la fondation où peuvent se produire des 
comportements non – linéaires et/ou irréversibles.  
Pour implémenter ce type de comportement dans le champ proche, nous utiliserons un macroélément1, 
autrement dit, un élément de liaison qui prend en compte les plastifications et décollements au niveau 
de la fondation.  
3.5.2 Impédances dynamiques 
Les impédances dynamiques représentent un modèle de comportement viscoélastique du sol, où le 
terme d’amortissement exprime la dissipation de l’énergie par amortissement radiatif. Nous avons 
calculé les impédances dynamiques d’une semelle qui repose sur un profil de sol sur substratum 
rocheux (les calculs sont présentés en Annexe 8). 
                                                          
 
1
 Chatzigogos, C. Comportement sismique des fondations superficielles :Vers la prise en compte d’un critère de 
performance dans la conception.  
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Tableau 8. Impédances dynamiques par pile 
Pile Impédances dynamiques 
P7 
KNN(MN/m) 6.502 x103 CNN(MNs/m) 4.863 x101 
KVV(MN/m) 7.128 x103 CVV(MNs/m) 0.000 
θθ
K (MNm) 5.188 x105 θθC ( MNms/rad) 2.558 x102 
P12 
KNN(MN/m) 6.546 x103 CNN(MNs/m) 1.574 x102 
KVV(MN/m) 7.483 x103 CVV(MNs/m) 0.000 
θθ
K (MNm) 4.912 x105 θθC ( MNms/rad) 3.580 x102 
 
3.5.2.1 Considérations sur l’amortissement pour un profil de sol sur substratum 
Si l’on considère un comportement élastique du sol, la dissipation de l’énergie dans le sol se 
matérialise en deux phénomènes, a) le transport de l’énergie à l’infini à travers des ondes de pression 
et de cisaillement et b) le transport dans la couche de sol moyennant des ondes de surface. Or, dans un 
profil de sol sur substratum, les ondes générées par le mouvement de la fondation sont réfléchies à 
l’interface du substratum rigide empêchant le premier mécanisme de dissipation de l’énergie.  
De même, la formation d’ondes de surface ne se produit que pour des fréquences élevées de 
l’oscillation par rapport aux fréquences propres du sol. En conséquence, les coefficients 
d’amortissement des impédances d’une fondation sur profil de sol sur substratum peuvent être 
négligeables pour des basses fréquences d’oscillation. Néanmoins, pour des fréquences élevées, des 
ondes de surface se forment et il se produit une dissipation de l’énergie proche de celle des milieux 
continus homogènes. La valeur des coefficients d’amortissement dépend ainsi de la fréquence 
d’oscillation de la structure et de la profondeur du substratum, H. 
 
Figure 9. Profil de sol considéré 
3.5.2.2 Commentaires sur les résultats numériques 
En comparant les valeurs de raideurs obtenues pour les deux fondations (voir Tableau 9) nous 
observons que la raideur en rotation de la fondation réelle de l’ouvrage est du même ordre de grandeur 
que celle calculée pour la fondation superficielle. Ce résultat est important sachant que le mouvement 
de l’ouvrage sous séisme sera essentiellement de basculement.  
Idéalement, une fondation superficielle avec le même facteur de sécurité et les mêmes impédances 
dynamiques que celles de la fondation réelle (sur pieux) garantirait un comportement dynamique de la 
structure équivalent. En Annexe 6, nous explicitons les caractéristiques du sol et de la fondation réelle. 
H 
B ou D 
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Un autre aspect à remarquer est que les coefficients d’amortissement, pour des oscillations 
horizontales, sont nuls. Ceci s’explique parce que la fréquence fondamentale de la structure en 
direction horizontale est très faible face à la fréquence propre des ondes de cisaillement du milieu. En 
revanche, les coefficients d’amortissement pour des oscillations verticales ou de basculement sont très 
proches de ceux d’un semi-espace homogène.  
Tableau 9. Termes de raideur statique 
 
 
3.5.3 Macroélément 
Le modèle de macroélément que nous implémenterons dans la dernière phase de calculs propose une 
description des interactions non linéaires entre la fondation et la structure comprenant deux 
phénomènes, a) la plastification du sol (dissipatif) et b) le décollement de la fondation (non dissipatif).  
Pour l’implémentation du macroélément, nous définissons le domaine de chargements supportables 
par le sol et, indépendamment, nous définissons les modèles de plasticité de la surface d’appui et de 
décollement.  
Nous raisonnerons par la suite dans l’espace de chargements généralisés et déplacements généralisés. 
Chargements généralisés : 
N
V
max
M
Q N
1Q= Q = V
NQ M D
   
   
   
     
      (3-3) 
Déplacements généralisés : 
N z
V y
M x
q u
1q= q = u
D
q Dθ
   
   
   
     
      (3-4) 
3.5.3.1 Comportement du sol 
Le sol supposé dans les calculs est purement cohérent et répond à une loi de comportement 
élastoplastique associée. En introduisant cette loi de comportement, nous comprenons qu’ils peuvent 
se produire des plastifications dans le sol, source du mécanisme d’amortissement matériel.  
Nous pouvons définir une surface ultime du sol (ellipsoïde) dans l’espace de chargements normalisés 
{QN, QV, QM} en définissant trois paramètres inhérents à la résistance de la surface d’appui. Cette 
surface ultime définit un domaine de chargements admissibles par le système. 
Fondation Raideurs statiques 
Fondation sur 
pieux 
KNN(MN/m) 2.2x104 
KVV(MN/m) 1.8x102 
θθ
K (MNm) 1.1x106 
Fondation 
superficielle 
KNN(MN/m) 1.1 x104 
KVV(MN/m) 7.3 x103 
θθ
K (MNm) 5.3 x105 
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Equation de la surface ultime : 
2 2
2 V M
N
V,max M,max
Q Qf(Q)=Q + +Q Q
   
      
   
    (3-5) 
Résistance sous charge verticale : Nmax         (3-6) 
Paramètre adimensionnel de résistance à charge horizontale : maxV,max
max
VQ =
N
   (3-7) 
Paramètre adimensionnel de résistance à moment de basculement : maxM,max
eq max
MQ =
D N
  (3-8) 
Deq  = 17.6m est le diamètre d’une fondation circulaire équivalente. 
Tableau 10. Paramètres de la surface ultime du sol sous fondation 
Paramètres de résistance 
Nmax (MN) 179 
QV,max 0.170 
QM,max 0.136 
 
3.5.3.2 Comportement de l’interface 
L’interface sol – fondation répond à une loi de comportement de type Tresca sans résistance à la 
traction. Cette configuration admet le mécanisme de décollement de la semelle. La surface résultante 
de l’intersection de la surface ultime du sol et de la loi de comportement de l’interface correspondra à 
la surface de charge utilisée dans les calculs.  
Dans le cas où l’interface s’avère moins résistante que le reste du sol, par exemple, s’il y a une couche 
de matériaux non cohérents sous la semelle, la surface de charge aurait une allure d’ellipsoïde tronqué. 
Cette surface résultante comporte l’apparition des points anguleux, où le calcul en plasticité requiert 
un traitement spécial par la théorie de multi-mécanismes.  
 
Figure 10. Loi de comportement pour une interface de  type Tresca moins résistant que le sol 
Par souci de simplicité des algorithmes du macroélément, nous considérerons une interface de type 
Tresca sans résistance à la traction mais avec une résistance au cisaillement supérieure ou égale à celle 
du sol. Les points singuliers que nous verrons apparaître à l’intersection des deux lois de 
comportement seront traités en couplant les mécanismes de décollement et plasticité. 
QN 
QV 
° ° 
° ° 
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Le couplage plasticité – décollement est possible du fait que les paramètres de décollement sont 
exprimés en fonction des paramètres de chargement du système, donc, dans les même termes que le 
modèle de plasticité. 
τmax > cu = 150 KPa ; 
φ
 
= 0 °. 
 
Figure 11. Loi de comportement de l’interface type Tresca intégrée dans le macroélément 
3.5.3.3 Paramètres du modèle de décollement 
Le phénomène de décollement de la fondation est décrit par un modèle de comportement élastique non 
linéaire. La logique de ce modèle consiste à définir le moment critique à partir duquel débute le 
mécanisme de décollement. Dans l’hypothèse où la force horizontale n’intervient pas, la formulation 
du macroélément comprend la description des termes de raideur KMM et KNM qui interviennent lors du 
décollement. 
Nous retenons les paramètres suivants à introduire dans le modèle :  
Définition du moment critique d’initiation du décollement : N-ζQNM,0
QQ =± e
α
  (3-9) 
α = 6 pour une semelle circulaire ; 
ζ = 2. 
Relation moment – rotation après initiation du décollement : 
1
el β-1
M.0M
el
M,0 M
qQ
=β-(β-1)Q q
 
 
 
 (3-10) 
β = 3 pour une semelle circulaire. 
Relation rotation – soulèvement de la fondation : 
el
N M.0
el
M M
q q
=ε 1-
q q
 
 
 
&
&
    (3-11) 
z
N
eq
uq =
D  
est le déplacement vertical normalisé de la fondation ; 
ε = 0.2. 
QN 
QV 
° 
° Couplage plasticité - décollement 
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3.5.3.4 Paramètres du modèle de plasticité 
Pour contrôler  les plastifications lors des cycles de charge – décharges du séisme, il a été introduit 
dans la formulation du macroélément un modèle d’hypoplasticité. Nous définissons un module 
plastique moyennant une fonction scalaire h, qui tient compte de l’histoire de chargements du système.  
Cette définition de modules élastoplastiques pour QN – qN est considéré identique dans les espaces QM 
– qM et QV – qV. 
el pl Q Qq=q +q = +
ΗK
& &
& & &
%
           (3-12) 
H = H(h) est le module plastique. 
p
0
min
λh=h ln λ
λ
  
     
           (3-13) 
h0 contrôle la « proportion » de déformation plastique lors du chargement. Ainsi, pour une 
grande valeur de h0 nous aurons un module de plasticité élevé et une proportion de 
déformations plastiques petite ; 
eq NN
NN
max
D K
K =
N
%
 est le module élastique initial dans l’espace QN – qN ; 
p est un paramètre numérique qui détermine l’influence de l’histoire de chargement. Pour 
p = 0, le modèle ne prend pas compte de l’histoire de chargement. 
Dans le modèle de calcul, nous avons défini 0 NNh =0.5K%  et p = 0.5. 
 
Figure 12. Trajectoire de chargement – déchargement – rechargement  
La valeur des tassements dépendra ainsi des paramètres de plasticité. Pour l’instant, nous ne pouvons 
pas faire un parallélisme entre ces valeurs et les caractéristiques d’un sol réel. Nous retiendrons qu’il y 
a une tendance à avoir des tassements croissants au cours de la sollicitation, mais que la valeur de ces 
tassements dépend des paramètres de plasticité. 
Dans les images ci-dessous nous pouvons observer que pour une faible valeur de h0 nous avons de 
tassements qui vont de 2 à 6cm et pour h0 élevé, les tassements vont de 1 à 2cm. 
QN 
qN 
%
NNK  
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Figure 13. Historique en tassements. (a) h0=0.5KNN et p = 0.5 ; (b) h0=10KNN et p = 0.5  
 
a b 
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4 Analyse préliminaire de la structure 
4.1 Caractéristiques modales 
Une première appréciation du calcul de la réponse dynamique de la structure est exprimé dans les 
résultats de l’analyse modale. Les fréquences propres de la structure, les déformées modales et la 
masse participante seront des paramètres importants à tenir en compte lors de l’analyse de la réponse 
sous sollicitations sismiques. Les résultats numériques sont présentés en Annexe 7. 
4.1.1 Résultats pour la pile P7 
Les modes propres qui domineront la réponse de la structure sont les modes d’oscillation horizontale. 
Notamment, le premier et deuxième mode qui représentent l’oscillation du tablier sur les appuis 
néoprènes et l’oscillation du fût de pile respectivement. Le suivant mode d’intérêt est le premier mode 
d’oscillation verticale de la structure où nous pouvons apprécier un mouvement d’ensemble du fût de 
pile et du tablier. 
4.1.1.1 Structure à base encastrée 
 
Figure 14. Déformées modales en direction y : (a) 0.31Hz, 57.9% de masse modale ; (b) 1.61Hz, 9.4% de masse 
modale ; (c) 5.00Hz, 6.9% de masse modale ; (d) 18.92Hz, 3.2% de masse modale 
a b c d 
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4.1.1.2 Structure avec interaction sol-structure 
 
 
Figure 15. Déformées modales en direction y : (a) 0.31Hz, 59.3% de masse modale ; (b) 1.44Hz 9.6% de masse 
modale ; (c) 4.72Hz, 10.6% de masse modale ; (d) 10.03Hz, 19.5% de masse modale; (e) 16.87Hz, 0.9% de 
masse modale 
 
c b a 
d e 
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4.1.2 Résultats pour la pile P12 
Le mode fondamental est le mode d’oscillation horizontal de l’ensemble fût de pile et tablier, avec une 
masse participante de 87.9%. Nous pourrions modéliser cette structure comme un système 
d’oscillateur à un seul degré de liberté. 
4.1.2.1 Structure avec base encastrée 
 
Figure 16. Déformées modales en direction y : (a) 1.18Hz, 87.9% de masse modale ; (b) 23.95Hz, 1.8% de 
masse modale ; (c) 68.66Hz, 0.3% de masse modale ; (d) 80.93Hz, 0.57% de masse modale 
4.1.2.2 Structure avec interaction sol-structure 
 
Figure 17. Déformées modales en direction y : (a) 0.82Hz, 89.7% de masse modale ; (b) 9.41Hz, 10.2% de 
masse modale ; (c) 22.04Hz, 0.1% de masse modale  
a b c d 
a b c 
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4.1.3 Synthèse des résultats 
Le mouvement de ces deux structures est dominé par le premier mode d’oscillation horizontale. Dans 
le cas de la pile P7 nous avons une structure souple (le fût de pile est plus haut) avec un système 
isolateur du mouvement du tablier (les appuis en élastomère) ; la période fondamentale est de 3.2s. En 
outre, la pile P12, plus courte est bloquée transversalement, vibre à une période fondamentale de 0.8s. 
Remarquons donc l’influence de la typologie des appareils d’appui. Lorsqu’ils ne sont pas bloqués 
transversalement, ils « isolent » le mouvement du tablier du reste de la structure. 
Tableau 11. Fréquences fondamentales 
Pile Cas Oscillations horizontales 
Oscillations 
verticales 
P7 
Base encastrée 0.31 Hz 6.41 Hz 
Interaction sol - 
structure 0.31 Hz 4.05 Hz 
P12 
Base encastrée 1.18 Hz 8.20 Hz 
Interaction sol - 
structure 0.82 Hz 4.67 Hz 
 
4.2 Paramètres de résistance 
Afin d’évaluer la capacité de la structure tenant compte du comportement non linéaire des matériaux 
nous avons réalisé une analyse pushover statique. Ces résultats seront utiles pour les contraster avec 
les résultats de l’analyse dynamique, notamment, dans les sections critiques comme la section à la 
base de la pile ou à la bifurcation de l’embase du fût de pile. Quelques mesures de capacité 
représentatives ont été tirées de cette analyse (elles sont présentées en Annexe 10). 
4.2.1 Loi de comportement des sections 
La loi de comportement local des sections critiques d’une pile nous aide à comprendre les phénomènes  
qui déterminent le comportement global de la structure. Nous avons étudié en détail les sections 
d’embase en pied de pile et les sections de jambes à la hauteur de la bifurcation. 
Le schéma de déformation d’une section béton armé soumise à la flexion comprend les mêmes étapes 
a) l’éclat du béton soumis à la traction, b) la plastification des armatures en traction, c) l’écrasement 
du béton soumis à la compression et d) la rupture d’aciers tendus.  
Nous avons assimilé la courbe de capacité par une loi de comportement élastoplastique parfait 
comprenant une phase élastique linéaire définie par le point de première plastification des aciers, et 
une branche plastique à effort constant, qui coïncide avec le moment ultime de la section. 
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Tableau 12. Paramètres des lois de comportement des sections 
Pile Section Kyield(x10-3 m-1) Mult(MNm)1 
P7 
Pied de pile 0.63 345 
Bifurcation 1.30 128 
P12 
Pied de pile 0.48 436 
Bifurcation 1.30 128 
 
Les dimensions des sections en pied de pile varie selon la hauteur de la pile tandis que les sections des 
jambes possèdent les mêmes dimensions pour toutes les piles. Pour cette raison, nous retrouvons la 
même loi de comportement pour la section de bifurcation des piles P7 et P12.  
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Figure 18. Diagramme moment – courbure en pied de pile. (a)  Pile P7 ; (b) Pile P12 
                                                          
 
1
 Moment résistant de la section du fût de pile indiquée (section d’embase en pied de pile et section de jambe à la 
hauteur de la bifurcation). 
a 
b 
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Figure 19. Diagramme moment – courbure de la section de bifurcation 
4.2.2 Loi de comportement globale 
La prise en compte de l’interaction sol – structure rend le système plus souple, ce qui se traduit par des 
déplacements plus importants avant plastification.  
D’autre part, la configuration des appareils d’appui a des grandes influences sur les résultats en 
déplacements. Nous remarquons que pour la pile P7, ou le tablier n’est pas bloqué transversalement, 
l’amplitude du mouvement du tablier sera 3 fois plus importante que celle de la tête de pile. 
Tableau 13. Paramètres de la loi de comportement globale de la structure 
Pile Elément Base encastrée Interaction sol - structure 
P7  
  
 
Dy,yield (cm) Vult(MN) Dy,yield (cm) Vult(MN) 
Tablier 60.5 7.7 62.7 7.7 
Tête de pile 17.0 7.7 19.3 7.7 
 P12 
  
 
Dy,yield (cm) Vult(MN) Dy,yield (cm) Vult(MN) 
Tablier 6.1 18.2 8.5 18.2 
Tête de pile 4.7 18.2 6.7 18.2 
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Figure 20. Diagramme force – déplacement horizontal. (a) Pile P7 avec base  encastrée ; (b) Pile P12 avec base 
encastrée  
 
a 
b 
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5 Caractérisation de la réponse sismique de l’ouvrage 
5.1 L’analyse incrémentale dynamique 
La réponse d’un ouvrage aux sollicitations sismiques dépend directement des caractéristiques de la 
sollicitation. Pour cette raison, caractériser la réponse d’un ouvrage nécessite le recueil d’un nombre 
de résultats suffisant pour élaborer un échantillon représentatif statistiquement. 
Par la suite, nous allons raisonner avec des mesures d’intensité de la sollicitation (IM) et des mesures 
de réponse de la structure (DM). Les premières nous permettent de caractériser la sollicitation et les 
dernières, d’évaluer l’état de la structure. La représentation de ces valeurs (IM vs DM) donne lieu aux 
courbes IDA, lesquelles expriment synthétiquement la réponse de la structure. 
Nous allons voir que le choix des combinaisons de paramètres IM et DM est un élément clé pour bien 
représenter la réponse de la structure.  
5.1.1 Eléments de la méthode d’analyse 
5.1.1.1 Facteur d’échelle 
Afin d’obtenir une plage de sollicitations suffisamment représentative nous utilisons plusieurs 
accélérogrammes auxquels nous appliquons des facteurs d’échelle (multiplicateurs ou réducteurs). 
D’où le nom d’analyse incrémentale dynamique (IDA). Cette méthode permet de garder le contenu 
fréquentiel et temporel de la sollicitation tout en faisant varier l’intensité. 
Nous avons défini 12 facteurs d’échelle λ par accélérogramme, pour obtenir des PGA (accélération 
maximal) variant entre 0.1g et 2.0g. 
{ } { } { } { } { }( )
k k ki,REC i,REC REC
λ , λ ×PGA 0.1g , 0.2g ,..., 1.0g , 1.5g , 2.0g  i=1÷12, k=1÷30⊂  
5.1.1.2 Mesures d’intensité (IM) 
Il existe différents paramètres qui mesurent l’intensité d’un séisme. Ces paramètres peuvent décrire le 
contenu fréquentiel, énergétique ou spectral de la sollicitation.  
Il y a des paramètres proportionnels au facteur d’échelle (PGA, CAV, Sa), ou au carré du facteur 
d’échelle (IA), et des paramètres invariants (Deff et Ra). Nous nous intéresserons essentiellement aux 
paramètres proportionnels, qui témoignent de l’incrément d’intensité. Les paramètres invariants seront 
utilisés uniquement pour tracer des surfaces IDA. 
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Figure 21. Sollicitation sismique 
Quel est le paramètre d’intensité le plus adapté à cette étude ? 
Remarquons que les mesures d’accélération maximale données dans l’Eurocode 8 (agR) sont données 
pour des séismes artificiels qui possèdent le même contenu spectral et énergétique. Alors que les 
séismes naturels possèdent des contenus énergétiques différents. Pour cette raison, nous ne pouvons 
pas faire un parallélisme entre le PGA mesuré des séismes naturels et l’énergie fournie à la structure 
(voir Figure 22 et Figure 23).  
D’autre part, l’accélération spectrale Sa, est un paramètre qui dépend des caractéristiques modales de 
la structure étudiée. Or, dans une analyse non linéaire, les caractéristiques modales de la structure 
varient en fonction de l’état de déformation des matériaux. Typiquement, la structure devient plus 
souple, et la période fondamentale s’accroît.  
Le CAV et l’intensité d’Arias sont des paramètres à caractère cumulatif. Ces mesures d’intensité 
s’avèrent les plus représentatives des séismes appliqués dans cette étude pour deux raisons a) elles 
sont indépendantes de la structure et b) elles expriment le contenu énergétique de la sollicitation. 
Tableau 14. Mesures d’intensité 
IM Description Formule Unités 
PGA Accélération maximal du sol max ÿ(t)  g 
Sa (T,5%) Accélération spectrale pour la période T et amortissement ξ = 5% - g 
CAV Vitesse absolue cumulée 
D
0
ÿ(t)dt∫  m/s 
IA Intensité d’Arias [ ]
D
2
0
π ÿ(t) dt
2g ∫
 m/s 
Deff Durée effective t(0.95IA) - t(0.05IA) s 
Ra(T,5%) Ratio d’accélération spectrale Sa (1.5T,5%)/ Sa (T,5%) - 
 
 
ÿ(t)
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Figure 22. Accélérogrammes des séismes appliqués. [Accélération en g – Temps en s] 
 
Figure 23. Spectres en accélération des séismes appliqués (ξ= 5%) ;  [Accélération en g – Fréquence en Hz]  
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5.1.1.3 Mesures de réponse (DM) 
Les mesures de réponse représentent l’état de dommages de l’ouvrage pour chaque niveau d’intensité. 
Nous nous intéressons notamment à trouver la réponse maximale, la réponse résiduelle et la demande 
en ductilité de l’ouvrage dans les sections critiques localisées lors de l’analyse préliminaire (voir 
§4.2.1).  
La réponse résiduelle nous permet d’évaluer les déplacements ou les déformations permanentes qui se 
sont produit dans la structure. La réponse maximale et la ductilité donnent une idée du dépassement de 
la limite élastique subi par les différents éléments de l’ouvrage.  
 
Figure 24. Paramètres cinématiques de la réponse 
Tableau 15. Mesures de réponse 
DM Description Formule Unités 
Dy,max Déplacement horizontal maximal ymax u (t)  cm 
Dy,res Déplacement horizontal résiduel y maxu (t )  cm 
Dz,res Tassement final z,fond maxu (t )  cm 
θx,res Rotation résiduelle de la fondation x,fond maxθ (t )  rad 
Kmax Courbure maximale d’une section - 1/m 
Kres Courbure résiduelle d’une section - 1/m 
µ(K) Ductilité en courbure Kmax / Kyield - 
 
uy,fond(t) 
θx,fond 
θx,pile 
uz,fond(t) 
uy,rot(t) uy,struct(t) 
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5.2 Historiques de réponse  
Nous avons réalisé un total de 30*12 calculs temporels pour chaque configuration d’appui au sol : 
base encastrée, interaction linéaire et interaction non linéaire. Les résultats de chaque calcul nous 
fournissent le détail de la réponse de l’ouvrage.  
Dans les figures ci-dessous, nous traçons l’historique de réponse pour le séisme de Loma Prieta 
(1989), avec un PGA de 1.96m/s² : 
Historique en déplacements horizontaux, décomposé en termes de déplacement de la 
fondation, déplacement du tablier dû à la rotation de la fondation et déplacement du tablier dû 
à la déformation de la structure (voir Figure 24) ; 
Historique de tassement ;  
Courbe de moment de basculement en fonction de la rotation de la fondation ;  
Courbe de tassement en fonction de la rotation de la fondation. 
 
 
Figure 25. Historique de réponses pour la pile P12 à base encastrée. (a) Déplacements horizontaux ; (b) 
Tassement ; (c) Moment – rotation de la fondation ; (d) Tassement – rotation de la fondation. 
a b 
d c 
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Figure 26. Historique de réponses pour la pile P12 avec interaction linéaire. (a) Déplacements horizontaux ; (b) 
Tassement ; (c) Moment – rotation de la fondation ; (d) Tassement – rotation de la fondation. 
 
 
a 
b 
c 
a b 
d 
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Figure 27. Historique de réponses pour la pile P12 avec interaction non linéaire. (a) Déplacements horizontaux 
; (b) Tassement ; (c) Moment – rotation de la fondation ; (d) Tassement – rotation de la fondation. 
Observons d’abord les historiques en déplacements. Dans le cas d’une structure avec interaction non – 
linéaire, la contribution due aux rotations de la fondation est très importante tandis que le déplacement 
dû aux déformations du fût de pile reste assez réduit. Dans les deux autres configurations, les 
déplacements de la structure se produisent en plus grande proportion. 
Les diagrammes moment – rotation de la fondation illustrent les différents types de modélisation du 
sol. Dans le cas d’une structure avec interaction non linéaire, la courbe a une allure de S avec des 
cycles d’hystérésis. La forme en S est due au mécanisme de décollement, et les cycles d’hystérésis 
témoignent d’une plastification du sol.  
Nous observons la plastification du sol dans l’historique de tassements, où le tassement augmente 
progressivement avec le temps. Dans le cas du modèle avec interaction linéaire, l’historique de 
tassements oscille autour d’une valeur d’équilibre, qui correspond au tassement statique. Dans ce cas, 
le tassement n’augmente pas avec le temps, parce que le comportement du sol reste élastique et 
réversible. 
Le diagramme tassement – rotation de la fondation pour la structure avec interaction non – linéaire 
montre le couplage des modèles de plasticité et décollement inhérents au macroélément (voir §3.5.3). 
En effet, nous observons que pour des valeurs importantes de la rotation, il y a un décollement de la 
fondation. Et lorsque la fondation revient à sa position d’équilibre il se produit une plastification du 
sol, ou un incrément du tassement. 
5.2.1 Résultats avec un modèle complet de l’ouvrage 
Nous avons extrait les historiques de réponse de la pile centrale (P7) et de la pile de rive (P12) issus 
des calculs avec un modèle complet de l’ouvrage afin de les comparer avec les historiques de réponse 
des modèles 2D. 
Le modèle est constitué de 15 fûts de pile de hauteurs variables entre 14 et 41m, de ressorts linéaires 
représentant les appareils d’appui sur chaque pile et du tablier, modélisé comme un élément linéaire 
élastique de raideur équivalente à celle du tablier.  
Le séisme appliqué est le même que pour les historiques de réponse précédents (Loma Prieta, 1989) :  
Sollicitation synchronisée, le même accélérogramme a été appliqué simultanément à toutes les 
piles ;  
Sollicitation désynchronisée, le temps de propagation des ondes sismiques est pris en compte, 
avec une vitesse de propagation de 800m/s. 
d c 
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Nous remarquons que les résultats en déplacement du modèle complet de l’ouvrage sont plus 
« amortis », l’amplitude de déplacements dus aux déformations de la structure s’avèrent moins 
importants. Ceci pourrait s’expliquer par le fait que la modélisation 2D peut être défavorable, étant 
donné que nous affectons un masse très importante sur la pile, mais qui oscille librement. Alors que 
dans le modèle complet, le tablier est un élément continu, soumis au mouvement de toutes les piles et, 
pourtant, « gêné » par le mouvement des autres piles. 
 
 
 
 
Figure 28. Historique en déplacements, structure à base encastrée. (a) Modèle 2D ; (b) Modèle 3D avec 
sollicitation synchronisée ; (c) Modèle 3D avec sollicitation désynchronisée 
a1 a2 
b2 b1 
c1 c2 
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5.3 Synthèse de résultats 
5.3.1 Courbes IDA 
Pour interpréter facilement les résultats, nous traçons des courbes IDA avec les mesures de réponse 
(DM) en abscisses et les mesures d’intensité (IM) en ordonnées.  
Les résultats des courbes IDA sont résumés en leur valeur médiane et percentiles 16% et 84% en 
supposant que les mesures de réponse (DM) pour un niveau d’intensité donné (IM0) suivent une loi de 
distribution log-normale. Ainsi ,  pour 30 accélérogrammes nous pouvons tracer 30 courbes IDA qui 
seront résumées en une courbe IDA moyenne et les courbes percentiles 16% et 84%.  
Dans les courbes IDA non traitées statistiquement, chaque point correspond à la valeur maximale ou 
résiduelle calculée pour un accélérogramme et un niveau d’intensité donné. Chaque ligne trace 
l’évolution de ces valeurs pour un même accélérogramme avec des intensités croissantes. 
Les courbes IDA traitées statistiquement montrent uniquement la courbe médiane (en trait continu) et 
percentiles en trait pointillé. Nous observons dans la figure ci-dessous que le traitement statistique 
néglige des comportements particuliers, parfois catastrophiques, que nous retrouvons dans la réponse à 
certains séismes.  
 
 
Figure 29. CAV – Ductilité en courbure maximale. (a) Résultats calculés ; (b) Traitement statistique. 
5.3.1.1 Traitement de la non – convergence des calculs 
Idéalement, nous devrions utiliser les résultats des calculs pour tous les accélérogrammes et tous les 
facteurs d’échelle. Cependant, pour certaines valeurs du facteur d’échelle nous voyons les calculs 
s’arrêter par non convergence de l’algorithme numérique. En conséquence, il y a des calculs pour 
lesquels nous ne disposons pas de tous les résultats temporels. 
Dans ces cas, les valeurs de réponse résiduelle ne sont pas fournies étant donné que l’origine de la non 
– convergence reste inconnu, et que le dernier résultat calculé ne coïncide pas forcément avec l’état 
permanent après séisme de la structure.  
a b 
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5.3.2 Comportement local 
Les diagrammes de la Figure 30 montrent les courbes de capacité de la pile P12 pour les trois 
configurations d’appui au sol : a) base encastrée, b) interaction linéaire et c) interaction non linéaire. 
Dans le courbes nous exprimons l’appel en ductilité (µ(K)) dans les sections critiques du fût de pile 
par rapport à l’intensité du séisme, exprimée en termes de CAV. En trait continu, nous avons la courbe 
médiane et en trait pointillé les percentiles 16% et 84%. Les sections critiques correspondent à une 
section de jambe de pile à la hauteur de la bifurcation et à la section en pied de pile. 
Pour la pile de rive (P12), il y a une claire différence entre l’appel en ductilité dans la section en pied 
de pile et celui à la hauteur de la bifurcation. Regardons les cas de base encastrée et d’interaction 
linéaire : la section en pied de pile plastifie en premier, avec un mécanisme que isole le reste de la 
structure des plastifications. Ce comportement se produit pour les cas de structure à base encastrée et 
avec interaction linéaire, mais il est très différent de la réponse dans le cas des calculs avec interaction 
non linéaire. 
La prise en compte de l’interaction linéaire dans les calculs n’a pas forcement une influence bénéfique 
dans la réponse de l’ouvrage. Dans ce cas, la capacité de la section en pied de pile est légèrement 
réduite par rapport aux résultats avec base encastrée. 
En revanche, la prise en compte de l’interaction non linéaire a des effets importants dans la demande 
en ductilité des sections. Les sections du fût de pile restent dans le domaine élastique. Ceci s’explique 
parce que l’énergie introduite par le séisme est dissipée en partie sous forme de plastification du sol 
sous la fondation, le système sol – fondation sert de fusible mécanique de la structure.  
 
IDA avec n 
facteurs 
d’échelle 
Calculs 
complétés 
Calculs arrêtés par 
non convergence 
1 
n 
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Figure 30. CAV – Ductilité en courbure dans les sections de la pile de rive. (a) Base encastrée ; (b) Interaction 
linéaire ; (c) Interaction non linéaire. [A gauche, résultats pour la section en bifurcation ; A droite, résultats 
pour la section en pied de pile] 
Les courbes de la Figure 30 présentent des allures irrégulières, avec des comportements alternées de 
durcissement et d’assouplissement de la structure. En effet, l’ensemble de réponses est très hétérogène 
si nous examinons au cas par cas les résultats obtenus (voir les courbes IDA en Annexe 11). Nous 
pouvons expliquer cette variabilité de la réponse en partie parce que les séismes appliqués possèdent 
des contenus fréquentiels différents (voir Figure 23). D’autre part, la prise en compte de l’effet P-∆ 
dans les calculs contribue à avoir une grande dispersion de résultats (voir 5.3.2.2). 
c1 c2 
a1 a2 
b1 b2 
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5.3.2.1 Origines de la défaillance de la structure 
Nous avons identifié deux origines possibles de défaillance de la structure :  
Dépassement de la capacité structurelle : une des sections du fût de pile est très plastifiée et 
finit par atteindre la rupture ;  
Défaillance par basculement excessif de la fondation : l’état de déformations des sections du 
fût de pile reste dans le domaine élastique mais il y a une rotation très grande de la fondation.  
En général, pour le cas de base encastrée et d’interaction linéaire, nous avons une défaillance de type 
structurelle et pour le cas d’interaction non linéaire, il se produit un basculement excessif de la 
fondation. Dans la plupart des cas, ceci coïncide avec un arrêt des calculs par non convergence, mais 
nous ne pouvons pas affirmer que l’arrêt des calculs signifie dans tous les cas une défaillance d’origine 
physique. 
Pour illustrer ces phénomènes, nous avons extrait les historiques des calculs arrêtés par non 
convergence pour les différents mode de défaillance.  
 
 
Figure 31. Rupture en pied de pile. (a) Historique en déplacements ; (b) Ductilité en courbure dans les sections 
critiques [Séisme de Superstition Hills (1987), PGA de 0.6g] 
La Figure 31 montre les historiques de réponse en déplacement et en ductilité des sections critiques. 
Nous observons qu’au moment d’arrêt des calculs, c’est la section en pied de pile qui est le plus 
plastifiée. A priori, l’origine de la défaillance serait par dépassement de la capacité de cette section 
critique. 
 
Figure 32. Basculement excessif de la fondation. (a) Tassement – rotation de la fondation ; (b) Ductilité en 
courbure dans les sections critiques [Séisme de Loma Prieta (1989), PGA de 0.8g] 
a 
b 
a b 
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Dans les courbes ci-dessus, l’historique en tassement – rotation de la fondation témoigne d’un 
décollement important de la fondation couplé avec une rotation importante à l’instant d’arrêt des 
calculs. A côté, nous pouvons voir que les déformations des sections critiques restent dans le domaine 
élastique. Dans ce cas, il paraît clair que l’arrêt des calculs est dû à un basculement excessif de la 
fondation.  
5.3.2.2 Influence de  l’effet P-∆ 
Dans les calculs réalisés, nous avons considéré l’effet des non-linéarités géométriques. Ceci est non-
négligeable puisque nous étudions la structure dans toutes ses phases, y compris la phase plastique en 
grands déplacements.  
La preuve que cet effet est non négligeable est donnée en Figure 33, où nous avons tracé les résultats 
d’une IDA sur la pile P12. La ligne en pointillé, qui représente un calcul sans effet P-∆, montre un 
comportement « régulier » de la pile face aux sollicitations incrémentales. Le mécanisme de rupture se 
produit par la formation d’une rotule plastique en pied de pile. 
Si nous regardons maintenant le trait continu, le résultat du calcul avec effet P-∆, nous observons une 
grande « irrégularité » du comportement. Il s’avère que la pile possède deux mécanismes de rupture 
potentiels : la rupture en pied de pile et b) la rupture à la hauteur de la bifurcation. Lorsque il apparaît 
un rotule plastique à la hauteur de la bifurcation, ce mécanisme empêche la transmission d’efforts en 
embase de pile, ce qui explique l’allure des courbes de réponse. 
Ce comportement alterné ne se reflète pas dans les courbes résumées puisqu’il n’apparaît pas pour la 
plupart des sollicitations appliquées.  
 
 
a 
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Figure 33. Courbe PGA – ductilité en courbure pour un accélérogramme. (a) En pied de pile ; (b) A la section 
de bifurcation 
5.3.3 Capacité portante sismique de la fondation 
Dans la définition même du macroélément, il est inclut le domaine de chargements supportables par le 
système sol – fondation. Il n’est pas de même dans le cas de la structure à base encastrée ou avec des 
impédances linéaires. Afin de rendre les résultats comparables, nous allons vérifier la capacité de la 
fondation sous séisme dans ces derniers cas suivant les consignes de l’EC8. 
Capacité portante sismique des fondations superficielles1 (NF-EN 1998-5, Annexe F) : 
( ) ( )
( )
( ) ( )
( ) ( )
T T M Mc c c' c
b dk' k'ca k k
1-eF βV 1-fF γM
+ 1 0
N 1-mF -N N 1-mF -N
− ≤
   
      
      (5-1) 
 F  est le paramètre adimensionnel de la force d’inertie du sol, nous considérons la force 
d’inertie nulle ;  
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   
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correspondent aux paramètres de chargement adimensionnels (§3.5.3) ; 
a,b,c,d,e,f,m,k,k’,cT,cM, c’M, β et γ ont été définis avec les valeurs indiquées à l’EC8 pour 
un sol purement cohérent. 
Nous rappelons les paramètres de résistance2 de la fondation :  
Capacité portante : Nmax = 179 MN 
Effort horizontal résistant : Vmax = 31MN 
Moment résistant : Mmax = 430MNm 
                                                          
 
1
 La courbe de capacité portante sismique a été calculée sans tenir compte des coefficients partiels sur la 
résistance et sur les matériaux 
2
 Les paramètres de résistance ont été calculés sans tenir compte es coefficients partiels sur la résistance du sol. 
b1 b2 
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Pour vérifier la capacité portante sous séisme, nous utilisons le torseur d’efforts résultants sur le nœud 
d’appui. Deux cas ont été étudiés, jugés les plus défavorables, l’enveloppe de moments maxima et 
l’enveloppe d’efforts horizontaux maxima. Ces résultats sont exprimés dans les plans (N,M) et (N,V) 
respectivement (voir Figure 34).  
Dans les figures ci-dessous, nous avons tracé les efforts médians à la base de la fondation pour chaque 
niveau d’intensité des analyses incrémentales pour chaque configuration d’appui au sol.  
En noir, la courbe de capacité portante sismique de la fondation ; 
En rouge, la surface de charge du modèle de plasticité ;  
En bleu, la surface critique d’initiation du décollement.  
Nous constatons que la capacité de la fondation est dépassée pour des sollicitations sismiques avec une 
accélération maximale supérieure à 0.2g dans le cas de la structure à base encastrée, et de plus de 0.3g, 
pour la structure avec interaction linéaire. L’origine de la défaillance de la fondation est 
essentiellement par dépassement du moment de basculement résistant.  
Dans ces cas, il est intéressant d’inclure l’interaction non linéaire dans l’analyse. Puisque les 
dépassements de capacité portante se traduiront par une plastification du sol et des décollements de la 
fondation. 
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Figure 34. Capacité portante de la fondation et médiane d’efforts résultants pour chaque facteur d’échelle. (a) 
Courbe de capacité dans le plan N – M ; (b) Courbe de capacité  dans le plan N – V 
5.3.3.1 Influence du dimensionnement de la fondation 
Les phénomènes d’interaction non linéaire sont intimement liés au dimensionnement de la fondation. 
L’énergie dissipée par plastification du sol est inversement proportionnelle au facteur de sécurité de la 
semelle1. Et au même temps, si nous mesurons le rapport de résistances du pied de pile et de la 
fondations, nous pouvons prévoir lequel des deux éléments devrait plastifier le premier.  
Dans le cas de la pile centrale (P7), le moment résistant de la section en pied de pile est très inférieur à 
celui de la fondation. Il est espéré que la pile plastifie en premier et dans ce cas, il n’y a pas intérêt à 
étudier l’interaction non linéaire. 
Ratio de moments résistants : max,fondM
max,pile
M
η =
M
 
Tableau 16. Ratio de moments résistants fondation / pied de pile 
Pile ηM FSN 
P7 1.24 2.73 
P12 0.98 2.77 
 
                                                          
 
1
 D’après Ugalde, J. A., Kutter, B. L. & Jeremić, B. Rocking response of bridges on shallow foundations. 
b 
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5.3.3.2 Conséquences de la plastification du sol 
Les dépassements de la capacité portante se traduisent par les décollements et les plastifications du sol 
que nous observons dans les calculs avec le macroélément. Ces résultats justifient la prise en compte 
de l’interaction non linéaire dans les calculs, spécialement pour les séismes de grande magnitude. 
Les résultats en tassements se voient fortement influencés par les valeurs extraites des calculs 
incomplets (voir §5.3.1.1), puisque dans ces calculs les résultats résiduels ne correspondent pas au 
dernier pas de temps, mais à la dernière valeur de calcul obtenue. Pour cette raison, nous observons 
que pour des séismes de grande intensité (CAV > 15m/s) les tassements diminuent. 
 
 
Figure 35. Plastification du sol. (a) CAV - Rotation résiduelle ; (b) CAV -  Tassement 
Dans les figures ci-dessous nous montrons l’historique en déplacements et en ductilité des sections 
critiques pour un même accélérogramme avec 0.7g et 0.8g de PGA respectivement. Les calculs pour le 
séisme de PGA = 0.8g ont été arrêtés par non convergence, nous observons que la valeur finale du 
tassement mesurée pour cette sollicitation est d’environ 3cm. Alors que pour le même séisme de 0.7g 
de PGA, nous obtenons environ 11cm.  
 
 
Figure 36. Historique en tassements pour le séisme de Loma Prieta (1989). (a) PGA = 0.7g ; (b) PGA = 0.8g 
a b 
a b 
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5.3.4 Comportement global 
Nous avons tracé les courbes IDA médiane et percentiles pour le déplacement horizontal maximal du 
tablier relatif à la fondation, ce déplacement prend compte de la contribution par la rotation de la 
fondation et par la déformation du fût de pile. 
Les résultats en déplacements montrent que la prise en compte de l’interaction linéaire et non linéaire 
fait accroître la souplesse de la structure. En effet, le déplacement maximal du tablier pour un CAV de 
15m/s correspond à 10cm pour une structure à base encastrée et augmente jusqu’à 20cm s’il y a prise 
en compte de l’interaction sol – structure. 
 
 
 
Figure 37. CAV – Déplacement relatif du tablier1. (a) Base encastrée ; (b) Interaction linéaire ; (c) Interaction 
non linéaire.  
5.3.4.1 Influence de l’appareil d’appui en élastomère 
La mise en place d’appareils d’appui en élastomère non bloqués transversalement sur les piles 
centrales, se traduit par un mécanisme de déphasage du mouvement du tablier par rapport au 
mouvement des piles. En toute évidence, l’oscillation du tablier sera de plus grande amplitude que 
celle de la tête de pile, comme nous pouvons observer dans la Figure 38. 
 
 
                                                          
 
1
 Déplacement horizontal du tablier par rapport à la fondation. 
a b 
c 
 45
 
 
Figure 38. Historique de déplacements pour un même accélérogramme. (a) Pile centrale ; (b) Pile de rive 
Dans cette configuration, la rupture peut arriver par deux phénomènes distincts : a) la rupture du fût de 
pile après plastification ou b) le déchirement de l’élastomère.  
Nous avons réalisé les calculs en considérant que l’élastomère reste en régime élastique. En toute 
rigueur, si l’élastomère dépassait la limite de distorsion latérale (voir §3.3.3), il se produirait une 
rupture par échappement d’appui du tablier.  
 
 
 
a 
b 
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6 Conclusion 
Pour cette étude nous avons élaboré un modèle de calcul qui reproduit les caractéristiques de la 
superstructure du viaduc de la Côtière, tandis que les caractéristiques du système sol – fondation ont 
été modifiées. De cette manière, nous avons pu utiliser le macroélément pour le calcul de l’interaction 
non linéaire. 
L’intérêt du viaduc de la Côtière est que c’est un ouvrage implanté dans une zone à faible sismicité et 
qui a été dimensionné pour avoir un comportement à ductilité limitée. Sur cette base, d’une structure 
existante qui n’est pas dimensionnée pour résister des grands mouvements sismiques, nous voulons 
montrer l’influence de la prise en compte de l’interaction non linéaire dans la réponse de l’ouvrage 
sous séisme. L’étude apporte aussi une série de résultats numériques qui constituent un exemple 
d’application du macroélément dans les calculs dynamiques.  
Nous avons identifié au début de l’étude deux piles avec des comportements opposés : une pile de rive 
avec des appareils d’appui bloqués transversalement, plus courte et qui reprend le plus d’efforts et une 
pile centrale avec des appareils d’appui en élastomère, plus élancée, et avec des amplitudes 
d’oscillation plus importantes.  
Il s’avère que la pile centrale subit moins de déformations structurelles. Ceci est dû à la présence des 
élastomères qui isolent le mouvement du tablier par rapport à celui du fût de pile. Pour cette raison, 
nous avons centré l’étude sur la pile de rive, qui devrait être la plus endommagée de l’ouvrage.  
La comparaison des résultats des calculs temporels pour les trois configurations d’appui au sol nous 
permet d’arriver aux conclusions suivantes sur la réponse sismique de l’ouvrage : 
Au niveau du système de rupture de la structure pour les cas de base encastrée et d’interaction 
linéaire, dans la plupart des cas c’est dû à la formation d’une rotule plastique au niveau du 
pied de pile. D’autre part, les sections de jambes de pile en bifurcation subissent des 
déformations beaucoup moins importantes pour une même intensité de séisme ;  
La prise en compte de l’interaction linéaire ne contribue pas à réduire l’appel en ductilité de la 
structure. En effet, la réponse de la structure avec base encastrée et avec interaction linéaire est 
très similaire ; 
Les calculs avec base encastrée et avec interaction linéaire ne tiennent pas compte du 
dépassement de la capacité portante de la fondation lors du séisme. Le sol est modélisé comme 
ayant un comportement élastique, en conséquence, les efforts au niveau de la fondation 
augmentent sans plafonnement et les déplacements résiduels sont nuls ; 
La prise en compte de l’interaction non linéaire a une influence bénéfique dans la réponse de 
la pile de rive. Dans ce cas, une grande partie de l’énergie introduite par le séisme est dissipée 
par le système sol – fondation sous forme de plastification du sol. La pile de rive reste ainsi 
dans le domaine de déformations élastiques mais ils se produisent des déplacements 
permanents importants au niveau de la fondation. Sachant que le viaduc de la Côtière n’est pas 
dimensionné en capacité, ce résultat montre qu’il est possible de faire un dimensionnement en 
capacité au niveau des fondations, permettant ainsi de protéger la structure. 
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Les conclusions ci-dessus s’appliquent exclusivement au contexte traité dans ce projet et tenant 
compte des limitations dans la modélisation. Voici quelques aspects à améliorer : 
Les modèles étudiés sont en 2D et pour des séismes agissant dans les sens transversal. Ces 
résultats ne peuvent pas être extrapolés au comportement de l’ouvrage dans sa totalité. Il 
faudrait effectuer une étude avec un modèle complet de la structure et inclure les possibles 
effets de site et les effets d’une décorrélation du signal sismique ; 
La non convergence des calculs reste un point d’incertitude. Même si parfois elle coïncide 
avec des forts endommagements de la structure, nous ne pouvons pas assurer qu’elle 
correspond à une défaillance d’origine physique dans tous les cas étudiés ; 
Les résultats avec traitement statistique ne montrent pas les réponses singulières de la structure 
qui ont lieu pour certains accélérogrammes. Ces réponses ne représentent pas la majorité, mais 
pourraient avoir des conséquences catastrophiques sur l’état de l’ouvrage.  
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Annexe 1. Dossier photographique du Viaduc de la Côtière 
 
Figure 39. Bétonnage des piles (source Structurae) 
 
Figure 40. Lançage de l’ossature métallique (source Structurae) 
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Figure 41. Viaduc de la Côtière, à droite (source Structurae) 
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A4.2. Raideurs des appareils d’appui 
Les appareils d’appui glissants sont considérés de raideur nulle dans la direction de glissement et les 
appareils d’appui monodirectionnels sont considérés comme infiniment rigides dans la direction 
bloquée. 
 
Figure 44. Repère global 
Tableau 17. Raideurs des appareils d’appui1 
 C0 à P3 P4 à P10 P11 P12 à C16 
Kx(N/m) - 1.85 x107 1.71 x107 - 
Ky(N/m) 1.00x1015 1.85 x107 1.71 x107 1.00 x1015 
Kz(N/m) 2.57 x1010 1.39 x1010 1.29 x1010 1.68 x1010 
Krx(Nm) 1.78 x1012 9.59 x1011 8.90 x1011 1.16 x1012 
Krz(N/m) 2.37 x109 1.28 x109 1.19 x109 1.92 x109 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
                                                          
 
1
 Les données montrent les raideurs équivalentes de l’ensemble quatre appareils d’appui. Sur chaque pile il y a 
quatre appareils d’appui identiques. 
x 
z 
y 
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A4.2.1. Exemple de calcul de raideurs pour un appareil d’appui de type B 
Nous prenons comme exemple les appareils de la pile P7.  
Tableau 18. Dimensions des appareils d’appui sur la pile P7  
a(mm) 1000 
b(mm) 1000 
ti(mm) 20 
n 12 
ts(mm) 5 
d(mm) 5 
e(mm) 10 
A(m²) 1 
a'(mm) 990 
b'(mm) 990 
A'(m²) 0.9801 
Tb(mm) 325 
T0(mm) 260 
Tq(mm) 260 
 
Nous avons utilisé les expressions suivantes pour calculer les raideurs : 
Raideur verticale d’un appareil d’appui : 
-1
i
NN,j 2
b i b
t 1 1K = +
A' 5G S E
  
  
  
∑   (6-1) 
Gb = 1.2MPa est le module de cisaillement ; 
Eb = 2000MPa est le module d’élasticité de l’élastomère ;   
i
i p
A'S =
t l
= 12.38 est le coefficient de forme d’un feuillet d’élastomère. 
Raideur verticale de l’ensemble d’appareils d’appui :  NN NN,j
j
K = K∑    (6-2) 
Raideur horizontale d’un appareil d’appui : bVV,j
e
AGK =
T
     (6-3) 
Te = nti + 2e = 260mm est l’épaisseur totale d’élastomère ; 
Raideur horizontale de l’ensemble d’appareils d’appui :  VV VV,j
j
K = K∑    (6-4) 
Raideur en rotation de l’ensemble d’appareils d’appui : 2θθ NN,j y,j
j
K = K d∑    (6-5)
  
dy,j est la distance suivant l’axe y (transversal) de l’appareil d’appui j par rapport à l’axe 
vertical central de la pile. 
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Tableau 19. Raideurs de l’ensemble d’appareils d’appui sur la pile P7 
 
1 appareil 
d’appui 
Ensemble de 4 
appareils d’appui 
Ky(N/m) 4.615 x106 1.846 x107 
Kz(N/m) 3.464 x109 1.385 x1010 
Krx(Nm) - 9.589 x1011 
A4.3. Raideurs des fûts de pile 
Les piles sont considérées comme infiniment rigides en torsion. 
Tableau 20. Raideurs des fûts de pile 
 P1 P2 P3 P4 P5 
Kx(N/m) 2.46x109 2.75 x108 2.72 x108 2.64 x108 2.45 x108 
Ky(N/m) 3.08 x109 2.97 x108 2.95 x108 2.91 x108 2.79 x108 
Kzz(Nm) 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 
 P6 P7 P8 P9 P10 
Kx(N/m) 2.53 x108 3.79 x108 4.18 x108 5.54 x108 1.10E+09 
Ky(N/m) 2.84 x108 4.36 x108 4.60 x108 6.82 x108 1.34E+09 
Kzz(Nm) 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 
 P11 P12 P13 P14 P15 
Kx(N/m) 1.41x109 2.91 x109 3.34 x109 9.22 x109 1.18 x1010 
Ky(N/m) 1.55 x109 3.41 x109 3.68 x109 1.11 x1010 1.28 x1010 
Kzz(Nm) 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 1.00x1015 
 
Les raideurs de fûts de pile sont calculées avec les expressions suivantes :  
Raideur horizontale d’une poutre encastrée :  VV 3
3EIK =
L
     (6-6) 
L est la longueur de la poutre ;  
E est le module d’élasticité du béton ;  
I est le moment d’inertie à flexion. 
Raideur en rotation d’une poutre encastrée : θθ
EIK =
L
      (6-7) 
Nous avons fait une estimation de la raideur équivalente du fût de pile comme s’il s’agissait d’un 
système de ressorts en parallèle.  
fût embase jambe
1 1 1
= +
K K 2K
 
 
 60
 
 
61
An
n
ex
e 
5.
 
Fe
rr
ai
lla
ge
 
pr
at
iq
u
e 
du
 
fû
t d
e 
pi
le
 
et
 
m
o
dé
lis
at
io
n
 
A5
.
1.
 
Fe
rr
ai
lla
ge
 
de
 
la
 
se
ct
io
n
 
d’
em
ba
se
 
du
 
fû
t d
e 
pi
le
 
 
                   
 
62
A5
.
2.
 
Fe
rr
ai
lla
ge
 
de
 
la
 
se
ct
io
n
 
de
 
«
 
jam
be
 
»
 
du
 
fû
t d
e 
pi
le
 
                      
 63
A5.3. Modélisation du ferraillage  
Les armatures ont été disposées en conservant la répartition selon l’axe y indiqué dans les figures ci-
dessous. Nous avons introduit le même nombre d’armatures que dans las section réelle, nous 
conservons ainsi le taux de ferraillage de la section.  
0.0
0.2
0.4
0.6
0.8
1.0
1.2
1.4
1.6
1.8
2.0
-5.0 -4.0 -3.0 -2.0 -1.0 0.0 1.0 2.0 3.0 4.0 5.0
y
x
HA20
HA32
 
Figure 45. Distribution d’armatures dans une section T d’embase du fût de pile 
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Figure 46. Distribution d’armatures dans la section rectangulaire de « jambe » du fût de pile 
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Annexe 6. Caractéristiques de la fondation existante de l’ouvrage 
A6.1. Caractéristiques du sol existant 
Nous disposons des résultats d’un essai au pressiomètre de Ménard (voir Tableau 21) utilisés pour le 
dimensionnement des pieux. Ces résultats fournissent des paramètres statiques du sol à partir desquels 
nous calculerons les paramètres dynamiques (G, Vs, E) nécessaires pour les calculs d’impédances 
dynamiques de la fondation.  
Tableau 21. Stratigraphie et caractéristiques géomécaniques  
 Cote NGF ép.(m) γ(KN/m3) EM(MPa) pl*(MPa) Em/pl Em/E0 
Argiles et limons A 185.1 6 19 8 0.7 11 0.5 
Sables, graves 
moyennement 
compacte S 
179.1 13 21 17 1.7 10 0.33 
Lignite 166.4 5 17 20 1.2 16 1 
Marne tendre A à 
sables compacte C 161.1 10 21 144 4.1 35 0.65 
 
Nous déterminons la valeur du coefficient G/Gmax pour une accélération du sol de 0.2g, selon les règles 
données à l’EC8. Nous considérons Gmax = 8Em et Vs = G ρ , les résultats obtenus sont présentés 
dans le tableau ci-dessous. 
Tableau 22. Paramètres dynamiques du sol  
 Gmax(MPa) G/Gmax(MPa) G(MPa) ν E(Mpa) Vs(m/s) 
Argiles et limons A 64.0 0.6 38.4 0.3 99.84 140.8 
Sables, graves 
moyennement 
compacte S 
136.0 0.5 68 0.3 176.8 178.2 
Lignite 160.0 0.6 96 0.3 249.6 235.4 
Marne tendre A à 
sables compacte C 1029.0 1.0 1029 0.4 2881.2 700.0 
 
Dans le calcul d’impédances, nous considérons le cas d’une couche de sol sur substratum. Le module 
d’élasticité moyenné des trois couches de sol est Es =  173MPa, et le module de cisaillement, Gs = 
66MPa. L’épaisseur de la couche de sol est de 24m. 
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A6.2. Raideurs statiques des impédances de la fondation sur pieux 
L’ouvrage est fondé sur un ensemble de 12 pieux encastrés en pointe. Chaque pieux, de 28m de 
longueur et 1.5m de diamètre, à un facteur de portance de 1.49 vis-à-vis de charges verticales.  Pour le 
calcul des impédances dynamiques nous utilisons des formules qui dépendent des caractéristiques du 
sol et de la géométrie des pieux (résultats dans le Tableau 23). 
Le terme de raideur horizontal est calculé à l’aide des formules de Gazetas pour un pieux flottant isolé. 
La raideur horizontale de l’ensemble de pieux est la somme des raideurs individuelles divisée par un 
facteur d’interaction égal à 2. 
Raideur horizontale d’un pieux isolé : ( )0.35VV,i i s p sK =0.6d E E E     (6-8) 
Es = 173MPa est le module d’élasticité du sol ; 
Ep =  20360MPa est le module d’élasticité du béton des pieux ; 
di = 1.5m est le diamètre d’un pieux. 
Raideur horizontale d’un groupe de n pieux : 
VV,i
i
VV
K
K =
2
∑
     (6-9) 
Le terme de raideur vertical est calculé avec la formule de Poulos pour des « end-bearing piles ». Pour 
le calcul de la raideur verticale de l’ensemble de pieux, il faut prendre en compte un coefficient 
d’interaction égal à 2.  
Raideur verticale d’un pieux isolé : s iNN,i
E dK =
I
       (6-10) 
0 b k uI = I R R R = 0.07.      
Raideur verticale d’un groupe de n pieux : 
NN,i
i
NN
K
K =
2
∑
     (6-11) 
Finalement, la raideur en rotation suivant l’axe x est calculée à partir des raideurs verticales de chaque 
pieux comme : 
Raideur en rotation d’un groupe de n pieux : 2θθ NN,i y,i
i
K = K d∑     (6-12) 
Tableau 23. Termes de raideur statique des impédances de la fondation sur pieux 
 
 
 
Fondation sur 
pieux 
KNN(MN/m) 2.176x104 
KVV(MN/m) 1.757x102 
θθ
K (MNm) 1.102x106 
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Annexe 7. Dimensionnement de la fondation superficielle 
A7.1. Hypothèses de calcul 
Nous appliquerons les consignes de l’EC7 en utilisant l’approche de calcul 3, qui est compatible 
avec les recommandations de l’EC8. 
Le sol que nous avons considéré pour les calculs est un sol purement cohérent sur substratum qui se 
trouve à une profondeur de 24m.  
 
Figure 47. Profil de sol considéré 
Les caractéristiques du sol utilisés sont les suivantes :  
Description : argiles et limons B normalement consolidées à surconsolidées ; 
Cohésion non drainée : cu ;k = 150KPa ; 
u;d u;k M2c = c γ ; 
M2γ = 1.4 est le facteur partiel sur les caractéristiques du sol. 
Module de cisaillement : G = 150MPa ; 
Coefficient de Poisson : ν = 0.45 ; 
Poids volumique : ρ = 2.0t/m3 ; 
Vitesse des ondes de cisaillement : Vs = 274m/s. 
Nous considérons les combinaisons de charges ci-dessous pour le dimensionnement de la semelle : 
ELS : G + 1.5Q1 + 0.75Q2 
ELU : 1.35G + 1.6Q1 + 1.35Q2 + 0.9T 
G : charges permanentes ; 
Q1 : charge d’exploitation, efforts de freinage ; 
Q2 : charge d’exploitation, trafic routier ; 
T : sollicitations thermiques. 
H 
B ou D 
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Tableau 24. Descente de charges en pied du fût de pile 
Combinaison Fx(MN) Fy(MN) Fz(MN) Mx(MNm) My(MNm) Mz(MNm) 
ELS 0.00 1.47 66.24 -67.04 22.94 0.00 
ELU 0.00 1.57 92.56 -72.41 39.58 0.00 
A7.2. Calcul de la capacité portante 
Le calcul de la capacité portante est fait pour des conditions non drainées, puisque les chargements 
sismiques se produisent dans une échelle de temps petite. La capacité portante d’une semelle 
rectangulaire 2Bx2L en conditions non-drainées selon l’EC7 est :  
 
Figure 48. Schéma de la fondation superficielle 
Capacité portante : ( )N u;d c c cR /A'= π+2 c i s b        (6-13) 
c
u,d
1 Vi = 1+ 1-
2 A'c
 
 
 
 
 est le facteur d’inclinaison de la charge ; 
c
2αb =1-
π+2
 est le facteur d’inclinaison de la sous face de la semelle ; 
c
B'
s =1+0.2
L'
 est le facteur de forme ; 
Résistance aux charges verticales : d;N N R;NR = R γ       (6-14) 
R;Nγ = 1.0 est le facteur partiel sur la résistance verticale des fondations superficielles. 
Résistance aux charges horizontales : ( )d;V C u;d R;VR = A c γ      (6-15) 
(V;N) 
D 
2B 
2L 
eL 
eB 
2L-2eL 
2B-2eB 
A’ 
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AC est la surface comprimée de la base de la semelle ; 
R;Vγ = 1.0 est le facteur partiel sur la résistance horizontale des fondations superficielles. 
Condition de non – glissement : d;V dR 0.4N≤        (6-16) 
Nd est la valeur de la réaction verticale. 
 
Figure 49. Calcul de réactions dans le sol 
A7.3. Calcul de tassements 
Les tassements sont limités à 50mm pour une semelle isolée. Nous avons calculé le tassement, suivant 
les indications de l’EC7-2, pour une couche d’argile surconsolidée. 
Tassement : 
α
0 d c
d 0 c
2B λ B αλ B
σ = q +
9E B 9E
  
  
   
       (6-17) 
q est la pression verticale transmise au sol par la fondation ; 
B0 = 0.6m est une largeur de référence ; 
B est la largeur de la fondation ; 
α = 0.67 est le facteur rhéologique du sol ; 
Ec = 22.4MPa est la valeur du module EM de la couche de sol ; 
Ed = 144MPa est la valeur du module EM du substratum mollassique ; 
λd et λc sont des facteurs de forme. 
A7.4. Dimensions de la fondation 
Les dimensions de la semelle rectangulaire sont : 2B = 12.2m, 2L = 16.7m et D = 2.5m. 
N 
emax 
qsol = Rd,N / A’ 
Modèle de Meyerhof 
 69
Tableau 25. Facteurs de sécurité et tassements  
Combinaison 
ELS ELU Charges permanentes 
G + 1.5Q1 + 0.75Q2 1.35G + 1.6Q1 + 1.35Q2 + 0.9T G 
FSN 1 1.93 1.40 2.77 
s(mm) 26 36 18 
 
                                                          
 
1
 Le facteur de sécurité vertical est calculé en prenant le facteur partiel du sol égal à γM2 = 1.00. 
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Annexe 8. Calcul de la matrice d’impédance de la fondation 
Le calcul des impédances dynamiques de la semelle est fait en utilisant les formules de Gazetas1 pour 
une fondation superficielle sur un profil de sol sur substratum rocheux. La fondation dans le modèle 
équivaut à un ensemble masse – impédances dynamiques couplées. 
 
Figure 50. Schéma de la fondation avec impédances dynamiques 
A8.1. Matrice de masse  
L’élément de masse ponctuelle introduit la masse totale et les moments d’inertie massique de la 
fondation par rapport à son centre de gravité.  
Tableau 26. Eléments de la matrice de masse de la fondation 
my(kg) mz(kg) mxx(kg m²) 
1.296x106 1.296x106 3.087x107 
A8.2. Calcul des termes de raideur 
Pour les fondations rectangulaires, il n’existe qu’une formule pour calculer la raideur verticale. Pour 
cette raison, les raideurs horizontales et en rotation sont calculées pour une fondation circulaire de 
surface équivalente et d’inertie équivalente à la fondation rectangulaire respectivement.  
Les raideurs dynamiques se calculent comme : 
K=K k(ω)⋅ = K            (6-18) 
K est la raideur statique ; 
k(ω) est le coefficient de raideur dynamique. Les coefficients de raideur dynamique sont 
calculés pour les fréquences fondamentales de la structure suivant chaque direction 
d’oscillation. 
                                                          
 
1
 Mylonakis, G., Nikolau, S. & Gazetas, G. Footings under seismic loading : Analysis and design issues with 
emphasis on bridge foundations. 
K C 
mf 
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Tableau 27. Coefficients de raideur dynamique 
Pile P7 P12 
kNN 0.65  0.70 
kVV 0.98  0.90 
θθ
k  0.98 0.93 
 
Raideur statique verticale d’une fondation rectangulaire sur un profil de sol sur substratum : 
3 4
NN
B
2GL B HK = 0.73+1.54 1+ B1-ν L 0.5+
L
 
   
        
 
       (6-19) 
H = 24m est l’épaisseur de la couche de sol. 
Raideur statique horizontale d’une fondation circulaire équivalente :  
H H
VV
8GR RK = 1+0.5
2-ν H
 
 
 
          (6-20) 
RV = 8.05est le rayon d’une fondation circulaire avec surface équivalente à celle de la 
fondation rectangulaire. 
Raideur statique en rotation d’une fondation circulaire équivalente :  
( )
3
θ θ
θθ
8GR RK = 1+0.17
3 1-ν H
 
 
 
          (6-21) 
θR = 8.81m est le rayon d’une fondation circulaire avec inertie équivalente à celle de la 
fondation rectangulaire. 
A8.3. Calcul des termes d’amortissement 
Dans un cas simplifié, nous nous limitons à calculer les coefficients d’amortissement correspondant 
aux fréquences propres de la structure. 
Voici les fréquences propres du substratum et de la structure : 
Fréquence propre des ondes dans le substratum :  
S
S
Vf =
4H
= 2.85Hz, pour les ondes de cisaillement ; 
( )C S
3.4f = f
π 1-ν
= 5.61Hz, pour les ondes de pression. 
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Tableau 28. Fréquences propres de l’ouvrage avec base encastrée 
Pile P7 P12 
fN (Hz) 0.32  1.18 
fV (Hz) 6.41 8.20 
 
Les coefficients d’amortissement sont calculés comme suit : 
Coefficient d’amortissement vertical pour f > 1.5fC : ( )NN NNC (H/B)=0.8C ∞   (6-22) 
( )NNC ∞  est le coefficient d’amortissement pour une fondation sur sol homogène ; 
f = fN est la fréquence propre d’oscillations verticales de la structure. 
Coefficient d’amortissement horizontal pour f < 3/4fS : VVC (H/B)=0    (6-23) 
f = fV est la fréquence propre d’oscillations horizontales de la structure. 
Coefficient d’amortissement en rotation pour f > fC : ( )θθ θθC (H/B)=C ∞    (6-24) 
( )θθC ∞  est le coefficient d’amortissement pour une fondation sur sol homogène ; 
f = fV est la fréquence propre d’oscillations horizontales de la structure. 
A8.4. Résultats  
Tableau 29. Impédances dynamiques de la fondation superficielle 
Pile Impédances dynamiques 
P7 
KNN(MN/m) 6.502 x103 CNN(MNs/m) 4.863 x101 
KVV(MN/m) 7.128 x103 CVV(MNs/m) 0.000 
θθ
K (MNm) 5.188 x105 θθC ( MNms/rad) 2.558 x102 
P12 
KNN(MN/m) 6.546 x103 CNN(MNs/m) 1.574 x102 
KVV(MN/m) 7.483 x103 CVV(MNs/m) 0.000 
θθ
K (MNm) 4.912 x105 θθC ( MNms/rad) 3.580 x102 
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Annexe 9. Résultats de l’analyse modale 
A9.1. Résultats de l’analyse modale de la pile P7 
A9.1.1. Structure avec base encastrée 
M O D A L    P E R I O D S    A N D    F R E Q U E N C I E S 
Mode Period Frequency Angular Frequency 
       (s) (Hz)  (rad/s) 
1 0.622748 1.605786 10.089451 
2 3.1440443 0.3180617 1.9984404 
3 0.199831 5.0042282 31.442493 
4 0.1560354 6.408804 40.267703 
5 0.0528536 18.920203 118.87914 
6 0.0386682 25.861076 162.48993 
7 0.0422254 23.682434 148.80112 
8 0.0354029 28.246289 177.47667 
9 0.0188074 53.170658 334.0811 
10 0.015676 63.791656 400.8148 
 
M O D A L    PA R T I C I P A T I O N    F A C T O R S 
For Unit Acceleration Loads in Global Coordinates 
Mode Period      [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 0.622748 0 26054.087 0 
2 3.1440443 0 -64673.98 0 
3 0.199831 0 22338.162 0 
4 0.1560354 0 0 -69194.3 
5 0.0528536 0 15278.072 0 
6 0.0386682 0 4544.0719 0 
7 0.0422254 0 0 -20230.66 
8 0.0354029 0 0 -798.6797 
9 0.0188074 0 8984.1903 0 
10 0.015676 0 6295.0506 0 
 
 
E F F E C T I V E    M O D A L    M A S S    P E R C E N T A G E S 
    [ Individual Mode ]     [ Cumulative Mass ] 
Mode Period        [ Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 0.622748 0.00% 9.39% 0.00% 0.00% 9.39% 0.00% 
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2 3.1440443 0.00% 57.87% 0.00% 0.00% 67.26% 0.00% 
3 0.199831 0.00% 6.90% 0.00% 0.00% 74.16% 0.00% 
4 0.1560354 0.00% 0.00% 69.63% 0.00% 74.16% 69.63% 
5 0.0528536 0.00% 3.23% 0.00% 0.00% 77.39% 69.63% 
6 0.0386682 0.00% 0.29% 0.00% 0.00% 77.67% 69.63% 
7 0.0422254 0.00% 0.00% 5.95% 0.00% 77.67% 75.59% 
8 0.0354029 0.00% 0.00% 0.01% 0.00% 77.67% 75.59% 
9 0.0188074 0.00% 1.12% 0.00% 0.00% 78.79% 75.59% 
10 0.015676 0.00% 0.55% 0.00% 0.00% 79.34% 75.59% 
 
A9.1.2. Structure avec interaction linéaire sol-structure 
M O D A L    P E R I O D S    A N D    F R E Q U E N C I E S 
Mode Period Frequency Angular Frequency 
       (s) (Hz)  (rad/s) 
1 3.2295747 0.3096383 1.9455148 
2 0.6944191 1.4400526 9.0481175 
3 0.2119064 4.7190657 29.650764 
4 0.2471724 4.0457589 25.420253 
5 0.0997435 10.025715 62.993425 
6 0.0592908 16.866016 105.9723 
7 0.0741031 13.494713 84.789784 
8 0.0410652 24.351522 153.00513 
9 0.0335753 29.783768 187.13693 
10 0.0366647 27.274211 171.36892 
 
M O D A L    PA R T I C I P A T I O N    F A C T O R S 
For Unit Acceleration Loads in Global Coordinates 
Mode Period        [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 3.2295747 0 -65463.42 0 
2 0.6944191 0 26341.563 0 
3 0.2119064 0 27738.63 0 
4 0.2471724 0 0 81211.7 
5 0.0997435 0 37596.468 0 
6 0.0592908 0 8098.7489 0 
7 0.0741031 0 0 -16481.25 
8 0.0410652 0 -185.7306 0 
9 0.0335753 0 583.8903 0 
10 0.0366647 0 0 2899.1244 
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E F F E C T I V E    M O D A L    M A S S E S 
    [ Individual Mode ]     [ Cumulative Mass ] 
Mode Period        [ Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 3.2295747 0 4285458.8 0 0 4285458.8 0 
2 0.6944191 0 693877.93 0 0 4979336.8 0 
3 0.2119064 0 769431.61 0 0 5748768.4 0 
4 0.2471724 0 0 6595340.1 0 5748768.4 6595340.1 
5 0.0997435 0 1413494.4 0 0 7162262.8 6595340.1 
6 0.0592908 0 65589.733 0 0 7227852.6 6595340.1 
7 0.0741031 0 0 271631.66 0 7227852.6 6866971.8 
8 0.0410652 0 34.49584 0 0 7227887.1 6866971.8 
9 0.0335753 0 340.92786 0 0 7228228 6866971.8 
10 0.0366647 0 0 8404.9224 0 7228228 6875376.7 
 
E F F E C T I V E    M O D A L    M A S S    P E R C E N T A G E S 
    [ Individual Mode ]     [ Cumulative Mass ] 
Mode Period        [ Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 3.2295747 0.00% 59.29% 0.00% 0.00% 59.29% 0.00% 
2 0.6944191 0.00% 9.60% 0.00% 0.00% 68.89% 0.00% 
3 0.2119064 0.00% 10.64% 0.00% 0.00% 79.53% 0.00% 
4 0.2471724 0.00% 0.00% 95.92% 0.00% 79.53% 95.92% 
5 0.0997435 0.00% 19.55% 0.00% 0.00% 99.09% 95.92% 
6 0.0592908 0.00% 0.91% 0.00% 0.00% 99.99% 95.92% 
7 0.0741031 0.00% 0.00% 3.95% 0.00% 99.99% 99.87% 
8 0.0410652 0.00% 0.00% 0.00% 0.00% 99.99% 99.87% 
9 0.0335753 0.00% 0.00% 0.00% 0.00% 100.00% 99.87% 
10 0.0366647 0.00% 0.00% 0.12% 0.00% 100.00% 99.99% 
 
A9.2. Résultats de l’analyse modale de la pile P12 
A9.2.1. Structure avec base encastrée 
M O D A L    P E R I O D S    A N D    F R E Q U E N C I E S 
Mode Period Frequency Angular Frequency 
       (s) (Hz)  (rad/s) 
1 0.8493322 1.1773957 7.397795 
2 0.1219365 8.200992 51.528353 
3 0.0417488 23.952759 150.49962 
  76
4 0.0299918 33.342498 209.49709 
5 0.0145642 68.661696 431.41416 
6 0.0123557 80.934394 508.52579 
7 0.0094075 106.29805 667.89035 
8 0.0069968 142.92293 898.01123 
9 0.0048862 204.6577 1285.9022 
10 0.0065824 151.92132 954.54979 
 
M O D A L    PA R T I C I P A T I O N    F A C T O R S 
For Unit Acceleration Loads in Global Coordinates 
Mode Period        [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 0.8493322 0 -120686.2 0 
2 0.1219365 0 0 -66658.98 
3 0.0417488 0 -17070.32 0 
4 0.0299918 0 0 -21827.9 
5 0.0145642 0 -7077.858 0 
6 0.0123557 0 9694.3377 0 
7 0.0094075 0 0 14380.907 
8 0.0069968 0 7807.3299 0 
9 0.0048862 0 -8128.666 0 
10 0.0065824 0 0 202.7019 
 
E F F E C T I V E    M O D A L    M A S S E S 
    [ Individual Mode ]     [ Cumulative Mass ] 
Mode Period        [ Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 0.8493322 0 14565157 0 0 14565157.23 0 
2 0.1219365 0 0 4443419.7 0 14565157.23 4443419.7 
3 0.0417488 0 291395.77 0 0 14856552.99 4443419.7 
4 0.0299918 0 0 476457.25 0 14856552.99 4919877 
5 0.0145642 0 50096.066 0 0 14906649.06 4919877 
6 0.0123557 0 93980.183 0 0 15000629.24 4919877 
7 0.0094075 0 0 206810.47 0 15000629.24 5126687.4 
8 0.0069968 0 60954.4 0 0 15061583.64 5126687.4 
9 0.0048862 0 66075.212 0 0 15127658.85 5126687.4 
10 0.0065824 0 0 41.088054 0 15127658.85 5126728.5 
 
E F F E C T I V E    M O D A L    M A S S    P E R C E N T A G E S 
    [ Individual Mode ]     [ Cumulative Mass ] 
Mode Period        [ Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 0.8493322 0.00% 87.87% 0.00% 0.00% 87.87% 0.00% 
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2 0.1219365 0.00% 0.00% 67.76% 0.00% 87.87% 67.76% 
3 0.0417488 0.00% 1.76% 0.00% 0.00% 89.62% 67.76% 
4 0.0299918 0.00% 0.00% 7.27% 0.00% 89.62% 75.03% 
5 0.0145642 0.00% 0.30% 0.00% 0.00% 89.93% 75.03% 
6 0.0123557 0.00% 0.57% 0.00% 0.00% 90.49% 75.03% 
7 0.0094075 0.00% 0.00% 3.15% 0.00% 90.49% 78.18% 
8 0.0069968 0.00% 0.37% 0.00% 0.00% 90.86% 78.18% 
9 0.0048862 0.00% 0.40% 0.00% 0.00% 91.26% 78.18% 
10 0.0065824 0.00% 0.00% 0.00% 0.00% 91.26% 78.18% 
 
A9.2.2. Structure avec interaction linéaire sol-structure 
M O D A L    P E R I O D S    A N D    F R E Q U E N C I E S 
Mode Period Frequency Angular Frequency 
       (s) (Hz)  (rad/s) 
1 1.2180111 0.8210106 5.1585615 
2 0.2142137 4.6682348 29.331385 
3 0.1062529 9.4115066 59.13424 
4 0.0453746 22.038743 138.47351 
5 0.0327625 30.522726 191.77994 
6 0.0618658 16.164034 101.56162 
7 0.0257595 38.820571 243.91684 
8 0.0141912 70.466171 442.75201 
9 0.0116379 85.926071 539.88943 
10 0.0068401 146.19691 918.5823 
 
M O D A L    PA R T I C I P A T I O N    F A C T O R S 
For Unit Acceleration Loads in Global Coordinates 
Mode Period        [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 1.2180111 0 -121948.8 0 
2 0.2142137 0 0 -79867.45 
3 0.1062529 0 -41163.3 0 
4 0.0453746 0 -3163.618 0 
5 0.0327625 0 -809.9402 0 
6 0.0618658 0 0 -13253.26 
7 0.0257595 0 0 1698.5468 
8 0.0141912 0 87.532 0 
9 0.0116379 0 -134.5466 0 
10 0.0068401 0 38.3861 0 
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E F F E C T I V E    M O D A L    M A S S E S 
    [ Individual Mode ]     [ Cumulative Mass ] 
Mode Period        [ Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 1.2180111 0 14871498 0 0 14871498 0 
2 0.2142137 0 0 6378809.6 0 14871498 6378809.6 
3 0.1062529 0 1694417.6 0 0 16565915 6378809.6 
4 0.0453746 0 10008.479 0 0 16575924 6378809.6 
5 0.0327625 0 656.00312 0 0 16576580 6378809.6 
6 0.0618658 0 0 175648.91 0 16576580 6554458.5 
7 0.0257595 0 0 2885.0612 0 16576580 6557343.6 
8 0.0141912 0 7.661845 0 0 16576588 6557343.6 
9 0.0116379 0 18.1028 0 0 16576606 6557343.6 
10 0.0068401 0 1.473492 0 0 16576607 6557343.6 
 
E F F E C T I V E    M O D A L    M A S S    P E R C E N T A G E S 
    [ Individual Mode ]     [ Cumulative Mass ] 
Mode Period        [ Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] [   Ux   ] [   Uy   ] [   Uz   ] 
1 1.2180111 0.00% 89.71% 0.00% 0.00% 89.71% 0.00% 
2 0.2142137 0.00% 0.00% 97.28% 0.00% 89.71% 97.28% 
3 0.1062529 0.00% 10.22% 0.00% 0.00% 99.94% 97.28% 
4 0.0453746 0.00% 0.06% 0.00% 0.00% 100.00% 97.28% 
5 0.0327625 0.00% 0.00% 0.00% 0.00% 100.00% 97.28% 
6 0.0618658 0.00% 0.00% 2.68% 0.00% 100.00% 99.96% 
7 0.0257595 0.00% 0.00% 0.04% 0.00% 100.00% 100.00% 
8 0.0141912 0.00% 0.00% 0.00% 0.00% 100.00% 100.00% 
9 0.0116379 0.00% 0.00% 0.00% 0.00% 100.00% 100.00% 
10 0.0068401 0.00% 0.00% 0.00% 0.00% 100.00% 100.00% 
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Annexe 10. Résultats de l’analyse pushover 
Nous avons réalisé une analyse pushover statique en appliquant une distribution de forces nodales 
incrémentales avec le même profil de la déformée modale fondamentale. De cette analyse nous avons 
extrait les courbes de capacité des différents éléments de l’ouvrage telles que les diagrammes moment 
– courbure et cisaillement – déplacement horizontal. 
 
 
Figure 51. Sections d’étude 
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A10.1. Résultats pour la pile P7 
A10.1.1. Courbes de capacité des sections 
Nous avons extrait les courbes moment – courbure des sections critiques du fût de pile, la section en 
pied de pile et les sections de jambes en bifurcation.  
En raison de la dissymétrie de la loi de comportement du béton, qui est très peu résistant vis-à-vis des 
efforts de traction, nous observons que c’est la branche sollicitée en traction qui possède une plus 
petite résistance vis – à – vis du moment sollicitant. 
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Figure 52. Courbe moment – courbure. (a) Section en pied de pile ; (b) Sections de jambe de pile à la 
bifurcation 
A10.1.2. Courbes de capacité globales 
Un aspect intéressant des courbes de capacité globale est qu’elles montrent l’évolution de la réponse 
de la structure tenant compte de tous les éléments. Nous avons tracé les courbes réaction horizontale 
en fonction du déplacement horizontal du tablier, du chevêtre et de la section à la hauteur de la  
bifurcation. 
Cette courbe nous permet de confirmer que la première section à plastifier dans le fût de pile est la 
section de bifurcation sollicitée à la traction. Cependant, c’est la section en bifurcation sollicitée en 
compression qui plastifie en dernier. Ceci révèle le comportement dissymétrique de la structure qui a 
son origine dans le comportement dissymétrique du béton. 
Cette configuration structurelle n’est pas très efficace, puisque la section la moins résistante se trouve 
à mi-hauteur du fût de pile et pas au pied du fût de pile. Etant donné que pour un même déplacement 
horizontal de la tête de pile, il correspond une plus grande rotation de la section à mi-hauteur que de la 
section en pied de pile, si la section la plus faible se trouve à mi hauteur, ceci se traduit par une ruine 
de la structure plus « rapide », soit, pour un plus petit déplacement de la tête de pile. 
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Figure 53. Courbe force – déplacement horizontal. (a) Structure avec base encastrée ; (b) Structure avec 
interaction linéaire ; (c) Structure avec interaction non linéaire 
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A10.2. Résultats pour la pile P12 
A10.2.1. Courbes de capacité des sections 
Nous observons dans les courbes moment – courbure des sections critiques, que le comportement des 
section de jambe de pile est dissymétrique. Pour la section en pied de pile, nous avons un 
comportement élastique parfaitement plastique.  
La section en pied de pile de la pile de rive est plus résistante que la section de la pile centrale. 
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Figure 54. Courbe moment – courbure. (a) Section en pied de pile ; (b) Sections de jambe de pile à la 
bifurcation 
A10.2.2. Courbes de capacité globales 
Les courbes d’effort horizontal versus déplacement du tablier, du chevêtre et de la section en 
bifurcation montrent que la structure de la pile de rive (P12) est plus rigide que celle de la pile centrale 
(P7). Les déplacements sont effectivement plus petits. 
Nous constatons aussi, que la première plastification d’aciers se produit au niveau de la section de 
jambe en bifurcation.  
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Figure 55. Courbe force – déplacement horizontal. (a) Structure avec base encastrée ; (b) Structure avec 
interaction linéaire ; (c) Structure avec interaction non linéaire 
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Annexe 11. Courbes IDA 
Les courbes IDA expriment une valeur d’appel en ductilité ou en déplacement en fonction de 
l’intensité du séisme, que nous exprimons en termes de CAV. Dans les figures ci-dessous nous 
montrons les courbes de résultats pour 30 accélérogrammes incrémentés. Chaque valeur correspond à 
un calcul temporel et chaque ligne correspond à un accélérogramme.  
A11.1. Résultats pour la pile P12 
Les figures ci-dessous montrent les courbes non résumées d’appel en ductilité en pied de pile de la pile 
P12 pour les trois configurations d’appui au sol : a) base encastrée, b) interaction linéaire et c) 
interaction non linéaire.  
Nous observons que pour les cas de base encastrée et interaction linéaire il y a une forte variabilité des 
résultats. Cette dispersion est causée par la prise en compte de l’effet P-∆ dans les calculs 
(voir §5.3.2.2).  
Il est tout de même peut intuitif de retrouver des grandes déformations pour un certain niveau 
d’intensité du séisme et des faibles déformations lorsque l’intensité augmente. Nous avons constaté 
que cette alternance du comportement venait du fait dans certains calculs, c’est la section de jambe en 
bifurcation qui plastifie en premier, isolant le reste de la structure des déformations. Finalement, cette 
variabilité n’est pas exprimée dans les courbes traitées statistiquement.  
Dans le cas d’interaction non linéaire, nous avons très peu de dispersion des résultats. Cette 
caractéristique nous permet d’assurer la fiabilité des résultats obtenus avec le macroélément. 
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Figure 56. Courbe CAV  – appel en ductilité dans la section en pied de pile. (a) Base encastrée ; (b) Interaction 
linéaire ; (c) Interaction non linéaire 
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Nous montrons dans la Figure 57, les courbes de déplacement maximal horizontal du tablier par 
rapport à la fondation en fonction de l’intensité du séisme. Là aussi, nous observons la grande 
variabilité des résultats en fonction du séisme appliqué.  
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Figure 57. Courbe CAV - déplacement horizontal relatif du tablier par rapport à la fondation. (a) Base 
encastrée ; (b) Interaction linéaire ; (c) Interaction non linéaire 
Voici les courbes tassement final en fonction de l’intensité du séisme dans le cas des calculs avec prise 
en compte de l’interaction non linéaire. Nous observons que pour dans le rang des faibles intensités 
(CAV < 15m/s) les tassements augmentent pour tous les séismes appliqués. Au delà de cette valeur, 
nous observons que pour quelques séismes, les tassements diminuent.  
Ce comportement est dû au fait que pour des intensités importantes, la plupart de calculs n’aboutissent 
pas, puisqu’il se produit une non convergence numérique. En conséquence, les valeurs observées dans 
le diagramme sont « faussées » par l’arrêt des calculs.  
c 
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Figure 58. Courbe CAV – tassement. Cas avec interaction non linéaire. 
